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The mere formulation of a problem is far more often essential than its 
solution, which may be merely a matter of mathematical or experimental 
skill. 
 To raise new questions, a new possibility, to regard old problems 
from a new angle requires creative, imagination and marks real 
advances in science. 
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BOEHL, P.E.G. Algumas observações sobre as propriedades 
geotécnicas de solos estruturados derivados de granito da grande 
Florianópolis. Florianópolis, 2011. PPGEC/UFSC.  
 
 
 Neste trabalho apresentam-se algumas considerações sobre o 
comportamento geo-mecânico de alguns solos naturalmente 
estruturados, devido às cimentações entre partículas. Estes solos são de 
origem residual, oriundos de rocha mãe do clã granítico (granito), 
comuns na região da grande Florianópolis. O objetivo principal do 
trabalho é estudar o comportamento geo-mecânico das cimentações 
entre partículas, utilizando para isso, o ensaio de compressão diametral 
(Brazilian test).  
A campanha laboratorial de ensaios envolveu 27 amostras 
naturalmente estruturadas da região da Grande Florianópolis, com 
valores de índice de plasticidade variando na faixa de 0 a 54%. 
Inicialmente, mediu-se a perda de massa do solo por imersão em água, 
para se conhecer melhor a natureza das ligações entre as partículas, além 
da caracterização dos mesmos. Das 27 amostras iniciais, apenas 7 
permaneceram com o arcabouço sólido inalterado após a realização da 
Perda de Massa por Imersão em água (PMI). Para estas amostras que 
permaneceram intactas mediu-se a tração indireta sob condições pós-
inundadas e naturais (6 amostras). Para se medir o valor dos parâmetros 
de resistência ao cisalhamento, realizaram-se ensaios de cisalhamento 
direto em amostras indeformadas (7 amostras) nas condições inundadas, 
em dois planos ortogonais entre si, concomitantemente analisando a 
anisotropia e heterogeneidade. Para complementar realizou-se 
expansões nos solos, submetendo o arcabouço sólido a presença de 
água, nos mesmos planos submetidos ao cisalhamento, em amostras 
estruturadas e desestruturadas.  
Foram identificados alguns fatores que alteram as cimentações 
entre partículas, como os desconfinamentos, amostragem e o 
intemperismo. Existem fortes indícios de o intercepto coesivo (4,48 a 
20,8 kPa) ser anisotrópico e maior na direção vertical. Diminuir 
enquanto as expansões aumentam. Crescer conjuntamente com o teor de 
umidade natural e ser vinculado à diferença entre as resistências à tração 
natural e após inundação. O ângulo de atrito (26,6 a 41,6º) apresenta-se 
com comportamento isotrópico, dependente do índice de vazios e da 
  
 
fração areia. A resistência à tração (2 a 28kPa) possui afinidade com o 
intercepto coesivo, aumentando conjuntamente com o mesmo. A 
tendência verificada é da resistência à tração diminuir com o aumento 
do índice de vazios. As expansões apresentam-se maiores e mais lentas 
na direção horizontal do que na vertical, sendo que as estruturadas são 
bem menores do que as desestruturadas.  
As observações demonstram existir indícios de que as 
cimentações são maiores na direção vertical do que na horizontal, 
portanto são mais preservadas, proporcionando estruturação do 
arcabouço sólido neta direção. Apesar do aspecto táctil-visual 
heterogêneo dos solos em estudo, estes se apresentaram com 
comportamento bem mais isotrópico do que se esperava. 
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BOEHL, P.E.G. Some observations on the geotechnical properties of 
soils derived from structured granite of Florianópolis. Florianópolis, 
2011. PPGEC / UFSC. 
 
 
This paper presents some considerations on the geo-mechanical 
behavior of some naturally structured soils due to cementations between 
particles. These soils are of residual origin, coming from the clan 
granitic bedrock (granite), common in the region of Florianopolis. The 
main objective of the work is to study the behavior of the geo-
mechanical cementations between particles, making use of the diametral 
compression test (Brazilian test).  
The campaign laboratory involved 27 test samples of naturally 
structured region of Florianópolis, with values of plasticity index 
varying in the range 0 to 54%. Initially, we measured the mass loss from 
the soil by water immersion, to better understand the nature of links 
between the particles, and characterizing them. Of the 27 initial samples, 
only seven (7) remained unchanged with the solid framework after the 
loss of mass by immersion in water (PMI). For these samples that 
remained intact was measured traction indirect post-flooded conditions 
and natural (6 samples). To measure the value of shear strength 
parameters were carried out direct shear tests on soil samples structured 
(7 samples) in flooded conditions, in two planes orthogonal to each 
other, simultaneously analyzing the anisotropy and heterogeneity. To 
complement expansions took place in soils by subjecting solid 
framework the presence of water in the plans submitted to shear samples 
instructured and unstructured.  
We identified some factors that change the cementations between 
particles, such as unconfined, sampling and weathering. There are strong 
indications that the cohesive intercept (4.48 to 20.8 kPa) is anisotropic 
and larger in the vertical direction. Decrease while the expansions 
increase. Growing together with the natural moisture content and be 
linked to the difference between the tensile and after natural flooding. 
The friction angle (from 26.6 to 41.6 °) appears with isotropic behavior, 
dependent on the void ratio and sand fraction. The tensile strength (2 to 
28kPa) has an affinity with the cohesive intercept, increasing along with 
it. The trend is tensile strength decrease with the increase in void ratio. 
The expansions are presented larger and slower in the horizontal 
  
 
direction than vertical, and the structures are much smaller than the 
unstructured. 
The observations demonstrate the existence of evidence that 
cementations are larger in the vertical direction than horizontally, so 
they are better preserved, providing the framework structure solid. 
Although the tactile-visual aspect of heterogeneous soils under study, 
they presented with much more isotropic behavior than expected. 
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 O modelo proposto por Karl Terzaghi para a física dos solos 
saturados, a partir da publicação de “Erdbaumechanik auf 
Bodenfhysikalischer Grundlage” (1925), se desenvolveu grandemente 
para os solos sedimentares, compactados e reconstituídos, 
principalmente devido à concentração dos grandes centros de pesquisa 
no hemisfério norte onde os solos sedimentares são mais comuns. Por 
outro lado, muito pouco para os solos residuais estruturados pela 
presença de cimentações entre partículas, muito comuns no hemisfério 
sul, menos desenvolvido tecnologicamente. Vargas (1953), 
pioneiramente destacou que os solos estruturados possuíam um 
comportamento diferenciado dos solos sedimentares, relacionado à sua 
formação e estrutura.   
 Neste trabalho apresentam-se algumas considerações sobre o 
comportamento geomecânico de alguns solos naturalmente estruturados 
residuais, oriundos de rocha do clã granítico (granito). Para isto 
realizou-se uma campanha de ensaios laboratoriais com amostras 
indeformadas naturalmente estruturadas, perfazendo um total de 27 
amostras. Buscou-se medir e avaliar o efeito das cimentações entre as 
partículas, sobre a estruturação do arcabouço sólido e sobre os 
parâmetros de resistência ao cisalhamento, concomitantemente 
pesquisar a anisotropia e a heterogeneidade existentes nestes tipos de 
mantos residuais, objetivando, correlacionar estas variáveis entre si. 
Para tal, realizaram-se ensaios de cisalhamento direto, compressão 
diametral, expansões e perda de massa por imersão em água, além da 
caracterização. Das 27 amostras iniciais, apenas 7 permaneceram com o 
arcabouço sólido inalterado após a realização da Perda de Massa por 
Imersão em água (PMI). Para estas amostras que permaneceram intactas 
realizaram-se ensaios mecânicos: compressão diametral (6 amostras), 
para medir a tração indireta sob condições pós inundadas e naturais; 
cisalhamento direto (7 amostras), com amostra inundada, para medir os 










 Frequentemente, nas regiões ao longo da Serra Geral e por toda a 
região meridional litorânea, que se inicia no Rio Grande do Sul, 
passando por Santa Catarina, Paraná, São Paulo, Rio de Janeiro, 
estendendo-se até o estado do Espírito Santo, observam-se taludes e 
encostas naturais de solos residuais de granito, com alturas 
consideravelmente excessivas (>15m), mas que se mantém estáveis. 
Estes solos quando utilizados geotecnicamente, apresentam boas 
condições de resistência mecânica, mas não se comportam bem com a 
presença da água, apresentando instabilidades quando submetidos a 
grandes chuvas, como ocorrido na região, em dezembro de 1995, 1996 e 
no drástico mês de novembro de 2008.  
Observa-se uma visível melhoria da resistência ao cisalhamento, 
compressibilidade e da rigidez destes materiais. Esta melhoria na 
estabilidade destes solos é atribuída aos agentes cimentantes entre as 
partículas, que estruturam estes solos, melhorando as suas propriedades 
mecânicas. 
 Atualmente, já se conhece muito sobre a formação e geologia 
destes solos, porém dúvidas ainda existem sobre como reagirá um solo 
residual estruturado por cimentações entre partículas em termos de 
deformação e resistência ao cisalhamento e, como será a estabilidade de 
seu arcabouço sólido com a presença da água. 
 Apesar dos solos residuais serem menos problemáticos e ainda, 
que o critério de ruptura usual para solos sedimentares, o critério de 
Mohr-Coulomb, adapte-se perfeitamente bem a estes, ainda assim, 
existem carências de métodos que correlacionem às propriedades 
mecânicas com suas particularidades, consequentes da estruturação 
ocasionada pelas cimentações entre partículas e aspectos geológicos 
como a porosidade inicial. Sendo as cimentações entre partículas, um 
dos principais agentes que governam o comportamento mecânico dos 
solos cimentados, então é razoável supor que os modelos e mecanismos, 
utilizados para os solos sedimentares, não sejam suficientes, para prever 
o comportamento dos solos residuais.  
Neste sentido esta pesquisa se justifica, pois além destas 
diferenças aqui citadas entre os solos sedimentares e residuais, soma-se 
a isto uma carência em análises e pesquisas sobre solos residuais além 
de sua grande importância atual como material de construção, devido ao 




Uma síntese da crescente importância de tais solos está ilustrada 





Figura 1 – A importância e a inter-relação das cimentações entre 
partículas e ramos específicos de estudo da geotécnica. Fonte: Adaptado 





  Este trabalho tem por objetivo principal determinar a resistência à 
tração indireta (σt) utilizando o ensaio de compressão diametral 
(BRAZILIAN TEST), em amostras indeformadas, representativas de 
uma ampla faixa de índice de plasticidade (IP), variando de não plástico 
até um valor igual a 54%, e sua relação com as propriedades geotécnicas 
dos solos residuais pesquisados, principalmente com os parâmetros de 
resistência ao cisalhamento e as cimentações entre partículas. 
Objetiva-se especificamente: 
- Avaliar a estabilidade do arcabouço sólido do solo, mediante a 
realização do ensaio não padronizado de Perda de Massa por Imersão do 
Solo em água destilada (PMI); 
 - Avaliar as variações volumétricas do solo estruturado na presença da 
água, realizando para tal o Ensaio de Expansão do Solo em presença da 
água destilada; 
- Identificar comportamentos anisotrópicos e heterogêneos nas 
propriedades dos solos pesquisados, analisando conjuntamente os 
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1.4 Organização da dissertação 
 
 A dissertação está dividida em seis capítulos, organizada da 
seguinte maneira: 
 Capitulo 1 – Introdução: neste capítulo é apresentada uma 
introdução ao trabalho, suas justificativas e os objetivos a serem 
alcançados; 
 Capitulo 2 – Revisão de Literatura: Apresentam-se os conceitos 
e os embasamentos teóricos fundamentais, para os solos residuais 
estruturados. Estes conceitos são relatados sucintamente segundo uma 
extensa revisão bibliográfica, segundo as principais pesquisas e 
conclusões realizadas sobre o estado da arte até o momento, relacionada 
sempre aos parâmetros mecânicos e hidráulicos dos solos residuais e 
estruturados comparados aos solos sedimentares, com ênfase em 
especial ao comportamento estruturado ou naturalmente cimentado; 
 Capitulo 3 – Materiais, Observações Realizadas e Método 
Experimental: Relata-se o programa experimental, os materiais 
utilizados, a região de onde estes foram coletados, os critérios adotados 
e as observações realizadas; 
 Capítulo 4 – Ensaios realizados e Apresentação dos Resultados: 
Descrevem-se os ensaios e apresentam-se os resultados obtidos; 
Capítulo 5 – Análise dos Resultados: Realiza-se uma análise 
gráfica e interpretativa das variáveis obtidas com os ensaios realizados, 
segundo o aspecto do objetivo a ser alcançado;  
 Capitulo 6 – Conclusões: Descrevem-se as conclusões realizadas 
durante a análise dos resultados, tentando delinear hipóteses a respeito 
destas, visando principalmente à estruturação dos solos. 
Capitulo 7 – Sugestões para trabalhos futuros: De forma breve 











2 REVISÃO DE LITERATURA 
 
 
2.1 A natureza geológica e as definições de rochas e solos 
 
 A terra ao longo dos seus 4,5 bilhões de anos caracteriza-se por 
um complexo ciclo geológico, que apesar de todo o avanço científico de 
nossos tempos, ainda não é bem conhecido. Muitas vezes estes avanços 
parecem trazer mais perguntas do que respostas. Pelo que se sabe, o 
manto terrestre subdivide-se em crosta oceânica e continental, com 
densidade, temperatura e pressões crescentes da superfície para o 
interior. Com raio médio de 8000 km, sendo subdividida em núcleo e 
manto, quimicamente formada por 47% oxigênio (O), 28% silício (Si), 
5% ferro (Fe), 20% entre metais alcalinos e outros materiais. Ilustra-se 
com a Tabela 1, a composição mineralógica média de granitos da região 
sul do Brasil.  
 
Tabela 1 - Composição mineralógica das rochas do clã granítico 
analisadas nas regiões metropolitanas de Florianópolis (SC) e Porto 
Alegre (SC). Fonte: Bevilaqua (2004). 
 
 
 A terra é constantemente retrabalhada (Figura 2) pela ação 
conjunta entre a atmosfera, hidrosfera e biosfera, tendo como agentes 
principais a ação conjunta ocasionada pelo intemperismo atmosférico, 
vulcanismo, movimentos de placas, magnetismo, diagênese, efeitos 
estes, governados pela lei da isostasia global (Figuras 2 e 3). Somam-se 
a isto as radiações, quedas de corpos celestes e grandes mudanças dos 
níveis oceânicos e climáticos, além da ação humana (GUERRA; 
GUERRA, 1997).  
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Acredita-se que as primeiras rochas provavelmente tenham se originado 
de vulcanismos, ígneas (Figura 2) pertencentes ao clã granítico. As 
diferenciações entre as rochas se dão exatamente pela natureza química 
do magma, que tenderá a ser ácido ou básico devido às condições do 
meio físico a que o magma é submetido quando liberado, intrusivo ou 
extrusivo, consequentemente, pelos posteriores processos de alteração 
atmosférica, sedimentação e metamorfismo que irão atuar nessa massa 
rochosa, durante sua vida geológica (BIGARELLA; LEPREVOST; 
BOLSANELLO, 1985). 
 
Figura 2 – Interação geofísica. Fonte: Adaptado de Atkinson (1996). 
 
Figura 3 – Ciclo da água. Fonte: Teixeira et al., (2001).  
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 A crosta continental (terrestre) com densidade média de 2,75 
g/cm3, de uma forma geral divide-se em uma camada basáltico-
metamórfica interna coberta por uma camada granítico-metamórfica 
mais a superfície, associadas às rochas sedimentares, que por sua vez 
são recobertas por material decomposto de origem sedimentar ou 
residual de interesse geotécnico. Estas massas sofrem ação dos 
processos de pedogênese, sedimentação e metamorfismo 
constantemente, conforme ilustrado nas Figuras 2 e 3. Também é muito 
comum que a camada basáltica continental aflore na superfície, sem a 
presença do granito, como ocorre no planalto sul-americano de 
formação mesozóica. A crosta oceânica é bem menos complexa, sendo 
coberta por sedimentos, sobre um assoalho basáltico metamórfico, 
apresentando composição mineralógica mais uniforme e estrutura 
disposta em camadas, enquanto que a composição químico-mineralógica 
da crosta continental é muito mais variada, estruturada e complexa 
(TEIXEIRA et al., 2001 ). 
 As rochas, conjuntamente com os solos, que são o produto da 
ação do intemperismo atmosférico sobre estas, constituem a crosta 
terrestre. Esta interação pode ser observada simultaneamente nas 
Figuras 2 e 3 (MACIEL FILHO, 1994). 
 A definição de solos depende do ponto de vista e do interesse, 
portanto possui sentido amplo. Para o engenheiro civil e muitas vezes 
para o geólogo, se define os solos como o produto remoto ou imediato 
da alteração das rochas, portanto, da ação conjunta, da decomposição 
química e da desintegração física, causada pelos agentes físico-
químicos, geológicos e biológicos de alteração e transporte 
atmosféricos, consequentemente do remanejo e da organização das 
camadas superiores da crosta terrestre e por fim da ação do homem. 
Poderão ser naturais ou artificiais. Os solos podem ser escavados com o 
uso de pá, picareta ou escavadeiras, não sendo necessário, portanto o uso 
de explosivos. Segundo Terzaghi, Peck e Mesri (1996) o solo é um 
agregado natural de partículas minerais que pode ser separado por meios 
suaves, tais como agitação em água. Rocha, ao contrário, é um agregado 
de minerais ligados por fortes e permanentes forças, que em geral, para 
ser desagregado, é necessário o uso de ferramentas especiais e 
explosivos.  Rocha é o material resultante da associação heterogênea de 
minerais que, por diferentes motivos geoclimáticos, acabam ficando 
intimamente unidos, constituídos principalmente de bióxido de silício 
(SiO2), na forma mineralógica de quartzo e feldspato. Para Dobereiner 
(1987; 1990) a rocha é o material que possui resistência à compressão 
simples maior do que 1,5 MPa, incluindo as rochas sãs, brandas e 
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alterações de rochas e, os solos, os materiais que possuem resistência à 
compressão simples menor do que 1,5 MPa, incluindo os solos 
extremamente duros e compactos. O solo é constituído por um sistema 
trifásico, como ilustrado na Figura 5, subdividido em: partículas sólidas 
(S); fluido constituído por água e ar (A), portanto é um sistema 
particulado e, o estudo de seu comportamento, pertence aos domínios da 
mecânica do não contínuo, ilustrado na Figura 4 (LAMBE; 
WHITMANN, 1969). Fredlund e Morgenstern (1977), sobre o ponto de 
vista não saturado, consideram os solos como um sistema de quatro 
fases constituído por: ar, água, partículas e interface ar-água. Na Figura 
5 ilustra-se o arcabouço sólido hipotético de um solo residual 
estruturado por cimentações entre partículas. 
 
Figura 4 – O conceito de Mecânica newtoniana.  
Fonte: Adaptado de Atkinson (1996). 
 
 As partículas sólidas poderão ser macroscópicas ou 
microscópicas. Quando em contato, formam o arcabouço sólido. Ao seu 
redor existem os vazios intersticiais, que poderão estar preenchidos 
totalmente ou parcialmente por água e ar.  
 
Figura 5 – Hipótese teórica do arcabouço sólido para os solos residuais. 
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Nos vazios, entre as partículas, poderão ainda existir, substâncias ali 
depositadas, que agregam as partículas proporcionando uma 
estruturação do arcabouço sólido, estas abstrações podem ser 
visualizadas na Figura 5. Para a formulação da hipótese da Figura 5, 
partiu-se de estudos como Wallace (1973), De e Furdas (1973), Collins 
e MCGown (1974), Holtz e Kovacs (1981) e Maccarini ( 1987, 1989).  
 O problema geotécnico dos solos resume-se no controle das 
seguintes variáveis mecânicas: Resistência ao cisalhamento; 
compressibilidade e Hidráulica. A natureza das partículas e a 
permeabilidade dos solos governam o comportamento da água de seus 
vazios (LAMBE; WHITMANN, 1969). Sempre que se estabeleça, um 
fluxo de água ou de ar, o estado inicial do solo se modifica (CRUZ, 
1996). 
 Faz-se uma breve revisão conceitual sobre o comportamento 
geral dos solos sedimentares (sedimentary framework).  
 Os solos sobre o ponto de vista teórico e clássico de Terzaghi 
(1943), segundo o conceito de matriz dominante de origem sedimentar e 
estado saturado, são subdivididos em areias ou argilas puras. As areias 
puras são os materiais em que as propriedades geomecânicas dependem 
do atrito interno, arranjo espacial, entrosamento e rolamento entre 
partículas, se comportando fisicamente, sobre condições drenadas e 
deformações elásticas, independentes do tempo (ROWE, 1962; 1969; 
1972; BOLTON, 1979, 1986; ODA; KONISHI, 1974). As argilas puras 
caracterizam-se em possuir água aderida as partículas, que gera por sua 
vez, uma coesividade argilo-mineral entre partículas, originada por 
forças físico-químicas provenientes do campo de atratividade e repulsão 
coloidal. Estas, mecanicamente apresentam-se sob condições não 
drenadas e deformações plásticas dependentes do tempo (ROSCOE; 
SCHOFIELD; WHOTH, 1958; GRIM, 1968; PRÉVOST; HÖEG, 1975; 
BURLAND, 1990). Os modelos de comportamento mecânico destes 
solos são distintos. O modelo para as argilas tem como mecanismo, uma 
dependência básica da história de tensões e da consistência, por outro 
lado, para as areias, assume-se um modelo físico dependente da 
densidade inicial de deposição ou formação, ou seja, da compacidade. 
Têm-se ainda as tendências características de comportamento mecânico, 
durante a ruptura. A contração de volume, consequentemente, causando, 
aumento da tensão na água (poro-pressão ou tensão neutra), é 
característico das areias fofas e argilas normalmente adensadas, que por 
sua vez, apresentam ruptura local segundo Terzaghi (1943). E da 
tendência à dilatação e, consequentemente da diminuição das tensões na 
água, é característica de areias compactas e argilas pré-adensadas, 
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materiais que na prática apresentam ruptura geral (TERZAGHI; PECK; 
MESRI, 1996; SKINNER, 1969). 
 Como os solos são materiais, em geral, extremamente 
heterogêneos e anisotrópicos, principalmente os solos de origem 
residual, na prática a resposta de um solo a um carregamento, será 
devida a interação entre este complexo sistema variacional, formado 
pelas suas fases e um acentuado, comportamento intermediário entre a 
areia e a argila pura. Os solos residuais originados do clã granítico 
possuem uma presença dominante dos siltes e, muitas vezes estão 
submetidos a um estado não saturado. Esta resposta conjunta é que irá 
governar o seu comportamento para fins de engenharia civil. 
 
 
2.2 A formação dos solos e as zonas de intemperismo atmosférico 
 
 Os solos subdividem-se segundo Bigarella, Leprevost e 
Bolsanello (1985) conforme sua origem em: 
   - Sedimentares ou transportados, que formam os perfis e bacias 
sedimentares, que devido às condições geoclimáticas são predominantes 
no hemisfério norte. Admite-se que para as argilas formadas por 
sedimentação, a história de tensões governe seu comportamento 
geomecânico, assim como a densidade para os solos arenosos formados 
por deposição, observou Maccarini (1993): 
 - Residuais que não sofrem ação de agentes de transporte, 
permanecendo ao entorno da rocha mãe, formando um manto residual. 
Devido às condições geoclimáticas, ocorrem muito no hemisfério sul, 
principalmente devido ao calor e umidade características deste. Os solos 
residuais são produzidos em regiões, onde a velocidade de produção de 
material residual é superior à velocidade, com que os materiais são 
transportados (Figura 6). Formam um arcabouço sólido estruturado, com 
a possibilidade de cimentações entre partículas, e são muito 
influenciados pelos efeitos da coesão aparente, pois frequentemente 
ocorrem no estado não saturado. Seu comportamento geomecânico é, 
aparentemente, independente da história de tensões sendo governado 
pela estruturação e formação geológica; 
 - Orgânicos, com presença de material não mineral.   
Grande parte dos solos residuais encontra-se espalhada entre os trópicos 
de Câncer e Capricórnio, ou seja, em torno da linha do Equador. Ao 
entorno dos trópicos também, como ao Norte da América do Norte e ao 
Sul da América do Sul (SOWERS, 1963). 
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 Portanto os processos, através dos quais, os solos residuais (solos 
intermediários e siltosos) são formados, são totalmente diferentes 
daqueles responsáveis pela formação dos solos sedimentares (argilas e 
areias puras). Formam perfis heterogêneos e imprevisíveis com grande 
variabilidade mineral e condições físicas (SANTOS, 1997). Bevilaqua 
(2004) concluiu que as composições dos solos residuais da região de 
Florianópolis (SC) originários em geral de rochas graníticas, apresentam 
grande quantidade de siltes, fração de areia não muito elevado, 
composição química não muito variável e baixo teor de quartzo.  
 
Figura 6 – O tipo e a intensidade do intemperismo.  
Fonte: Teixeira et al. (2001). 
 
 A intensidade da exposição da rocha aos agentes de atividades 
intempéricas governa a formação dos solos residuais, que por sua vez é 
interdependente dos processos pedogenéticos. Fatores gerais como o 
regime de distribuição das chuvas (Figuras 7 e 8), infiltração e drenagem 
das águas pluviais, natureza das rochas locais, descontinuidades, 
diaclasamento, declividade dos taludes, variações climáticas como 
temperatura e ventos (Figura 8), agentes biológicos como fauna e flora e 
a interferência humana, são fatores que modificam o processo de 
alteração dos solos, aprofundando o manto residual, visualizado na 
Figura 6 (TEIXEIRA et al., 2001). Segundo Farjallat (1972) a alteração 
nos materiais rochosos, consiste em diminuição da resistência com ou 
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sem produção de finos, enfraquecimento das características de 
deformabilidade e um significativo aumento da porosidade e 
permeabilidade (Figura 6 e 7).  
 Taludes íngremes, clima seco ou chuvas más distribuídas durante 
o ano, favorecem a desintegração física, impulsionando e acelerando os 
processos sedimentares e a erosão, assim proporcionando condições 
desfavoráveis à formação dos solos residuais (MACCARINI, 1993). 
 Por outro lado climas mais chuvosos e com temperaturas altas, 
favorecem os processos químicos (Figuras 6 e 8). Segundo Sowers 
(1963), as profundidades de solos residuais, são muito variáveis e em 
nossa região estão em torno de 10 a 25 metros, com uma velocidade 
média de produção de resíduos entre 10 e 15 cm por cada milênio. 
Teixeira et al. (2001), relatam que uma provável produção de solo 
residual, seja de 20 a 50 metros por milhão de anos, para climas mais 
agressivos como o nosso. As camadas mais superficiais possuem um 
tempo de exposição maior, portanto, apresentam-se mais intemperizadas 
do que as camadas mais profundas (Figura 6). Sendo assim, o grau de 
alteração diminui com a profundidade, tornando-se cada vez menor, 
através de camadas de transições não abruptas, até que eventualmente 
atinja-se a rocha mãe em estado sã (Figura 6). 
 
 
Figura 7 – Intensidade do intemperismo, pluviosidade e a produção de 
minerais secundários. 
 Fonte: Teixeira et al. (2001). 
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 Genericamente a ação do intemperismo atmosférico que altera as 
rochas, subdivide-se nos processos de decomposição química e 
desintegração física, que geralmente ocorrem com tensões efetivas 
constantes (weathering) como ilustradas na Figura 8. Estes atuam 
simultaneamente e o nível e a distribuição destes, é que irá desencadear 
a intensidade da alteração dos constituintes mineralógicos das rochas, e 
pelo menos até aonde se conhece, sempre ocorrem de acordo com as 
séries de reações de decomposição de Göldich e da ordem de formação 
de minerais de Bowen (TEIXEIRA et al., 2001). 
 Basicamente a decomposição química é oriunda das reações 
químicas entre os minerais rochosos e as substâncias oxidantes reativas 
presentes na atmosfera, desencadeada principalmente pela água ( OH 2 ), 
pelo oxigênio ( 2O ), pelo gás carbônico ( 2CO ), conjuntamente com 
materiais ácidos, poluição e outras substâncias presentes no perfil de 
alteração (Figura 3). Como consequências ocorrem profundas 
modificações químicas e mineralógicas sobre as rochas, sobretudo, 
estruturais, principalmente com a formação de argilo-minerais, oxi-
hidróxidos de ferro e de alumínio e os silicatos em geral. Os processos 
químicos e as reações envolvidas mais comuns são as hidratações, 
dissolução, hidrólise, oxidação e a acidólise (TEIXEIRA et al., 2001). 
 
Figura 8 - O papel do clima. Fonte: Teixeira et al. (2001). 
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 A desintegração física é proveniente das variações volumétricas e 
da fragmentação gradual, causada principalmente por expansão e 
contração térmica, provenientes das mudanças cíclicas na umidade 
(Figura 8), que por sua vez, transformam a rocha inalterada em material 
descontínuo e friável. A heterogeneidade das rochas faz o maciço se 
comportar, segundo diferentes coeficientes de dilatação térmica, 
provocando deslocamento relativo entre os cristais, rompendo a coesão 
inicial entre partículas (coerência), sendo um fator acelerador desta 
desintegração. Outros aspectos que influenciam, são as alterações de 
volume da água dentro das descontinuidades da rocha e, principalmente 
as formações de novos cristais, que provocam esforços expansivos, 
dentro destas descontinuidades, aumentando ainda mais a abertura das 
fissuras. As variações volumétricas, também ocorrem devido ao 
desconfinamento das rochas, que por ascendência ou soerguimento, 
sofrem alívio de tensões confinantes, expandindo, ocasionando por sua 
vez, aumento nas descontinuidades, denominado muitas vezes de junta 
de alívio. Portanto a desintegração, é causada principalmente pelos 
agentes geoclimáticos, como a temperatura, radiações, umidade e 
ventos, sendo geralmente crescente em direção à superfície como 
ilustrado conjuntamente nas Figuras 6, 7 e 8 (TEIXEIRA et al., 2001).  
 As rochas graníticas sofrem alteração e esfoliação esferoidal, 
onde as arestas e os vértices dos blocos angulosos expostos ao 
intemperismo sofrem maior ataque, do que as faces, o que resulta na 
formação de blocos arredondados como os matacões, e aumento 
significativo da superfície específica exposta ao intemperismo 
(TEIXEIRA et al. 2001). Há uma regra geral em química pura, que diz: 
quanto maior for à superfície de contato entre dois reagentes, mais 
rápida será a reação. Desta forma, podemos imaginar um cubo com 1cm 
de aresta, que terá a superfície de contato de 6cm² submetidos ao 
intemperismo. Se cortarmos esse cubo ao meio, teremos 8 cm² de 
superfície de contato para o mesmo volume de rocha, e assim 
sucessivamente, pode-se observar que quanto mais fraturada está a 
rocha, mais fácil se torna sua decomposição (MACIEL FILHO, 1994). 
 É importante ressaltar que a erosão não é um processo de 
intemperismo, e sim, um complexo fenômeno de transporte de partículas 
(MACIEL FILHO, 1994). 
 Os feldspatos são quimicamente mais reativos e fracos, e 
fisicamente, pouco resistentes, por isso são os primeiros minerais a 
sofrer transformação, desintegrando-se e decompondo-se, ocasionando a 
fragmentação gradual das partículas, formando os filossilicatos. Este 
processo é dominante, durante a formação dos solos residuais do clã 
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basáltico, e em menor escala, também presente na formação do manto 
residual granítico (LEINZ, 1974). 
  Ao contrário o quartzo, é um mineral muito resistente à 
decomposição, porém sofre uma ação moderada da desintegração, 
fragmentando-se. Por isso seus fragmentos permanecem quimicamente 
muito pouco alterados. Estes fragmentos conservam-se presentes em 
todo o processo de alteração residual da rocha. Suas alterações formam 
os silicatos. Este processo é dominante durante a formação dos solos 
residuais do clã granítico, e em menor escala, também presente na 
formação do manto residual basáltico (LEINZ, 1974). 
 Por outro lado, ao mesmo tempo em que ocorre o processo de 
alteração dos materiais, ocorrem também processos de agregações entre 
as partículas, principalmente devido aos fenômenos de transporte de 
partículas, muito comuns nos solos tropicais e subtropicais, como a 
iluviação e a lixiviação.  
Estes processos em geral através de hidrólise e desidratação, depositam 
substâncias solúveis com poder aglutinante, dissolutos em águas que 
infiltram, percolam e drenam o perfil de alteração, por fim se 
depositando nos vazios ociosos dos solos presentes nesta zona de 
influência, ou seja, entre as partículas e ao redor destas. Posteriormente 
devido a complexas alterações físico-químicas, com o passar do tempo, 
ocorrem cimentações, cristalizações e recristalizações destas substâncias 
nestes vazios, inclusive com formação de aglomerados e concreções. 
Estes processos são acelerados por fortes alterações de temperatura, 
umidade e pressão.  
Estas variações poderão desencadear um processo denominado de 
laterização, que acabam por aumentar o enrijecimento destas substâncias 
nestes locais (TEIXEIRA et al. 2001). Um perfil característico é 
ilustrado na Figura 10.  
 Conjuntamente com a alteração e a agregação, ocorre uma 
diminuição gradual das partículas em direção à superfície denominada 
de argilização. Portanto o processo que transforma uma rocha granítica, 
que tinha a tendência inicial em formar solos residuais granulares e não 
coesivos (argilo-minerais), devido à grande quantidade de quartzo em 
sua mineralogia, por exemplo, acaba consequentemente ao longo do 
tempo, devido a este fenômeno, reduzindo o tamanho das partículas em 
direção à superfície, transformando-as em solo fino, com possibilidade 
da presença de água aderida, portanto, mais coesivo do que o esperado 
(TARBUK; LUTGENS; TASA, 1996). 
 Muitos trabalhos sobre o intemperismo foram desenvolvidos nos 
últimos anos, abaixo segue um breve comentário sobre alguns. 
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 Muito interessante é o trabalho desenvolvido por Vaughan e 
Kwan (1984), que tentam explicar a formação de um solo residual, 
através da teoria do enfraquecimento. Esta teoria relaciona as tensões de 
campo, sobre condições de deformações laterais nulas (Ko) ao 
intemperismo, levando segundo um modelo pré-estabelecido, o material 
em estudo de um estado mais sólido equivalente ao da rocha mãe, até se 
tornar extremamente poroso, equivalente ao seu solo residual.  
 
Farjallat (1972), Menezes e Dobereiner (1991), determinaram 
alguns critérios de previsão de formação de descontinuidades rochosas 
utilizando, por exemplo, ensaios de ciclagem intempéricas e 
meteorização, pelo Slake durability test.  
 
Hypólito (1972), Hypolito e Valarelli (1972) desenvolveram um 
intemperizador de laboratório. Ladeira e Minette (1984a,b), 
desenvolveram um método para estabelecer a alterabilidade e 
durabilidade das rochas, que acelera o processo de intemperismo 
denominado extrator de Soxhtel, obtendo os índices de alteração, que 
incidem sobre as principais propriedades geomecânica dos materiais 
inalterados. 
 Os processos de alteração, agregação, argilização, gleização, 
plintização, entre outros, inclusive muitos ainda desconhecidos, estão 
muito ligados ao tipo e intensidade dos processos de intemperismo 
atmosféricos e pedológicos locais, sendo que muitas vezes ocorrem 
simultaneamente (BEVILAQUA, 2004).  
 
Segundo a definição clássica de Vargas (1953), no caso dos solos 
residuais teríamos segundo um grau de intemperismo e evolução 
pedogenética decrescente, uma divisão do manto de intemperização em 
camadas superior (maduro), intermediária e inferior (jovem).  
 
Atualmente se defini o manto residual do clã granítico da 
seguinte forma: 
- Solo residual maduro ou pedologicamente horizonte A e B; 
 - Solo residual jovem ou C; 
 - Alteração de rocha ou RA; 





Figura 9 – Comparação entre algumas proposições de perfis de 
intemperismos típicos do Brasil. Fonte: Pastore (1992). 
 
 Pastore (1992), na Figura 9, trás proposições de alguns 
pesquisadores.  
 Emanando sobre os raciocínios de Vargas (1953) e de Maccarini 
(1993), abaixo tentar-se-á especificar melhor a constituição de cada 
subcamada: 
 - Camada superior, ou madura com espessura variável de 1 a 3 
metros é a mais alterada, onde o elevado grau de alteração formou uma 
grande variedade de minerais, reduzindo as cimentações, deixando-as 
fracas. Porém esta camada é relativamente rígida por sofrer dissecação, 
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devido à contração e coesão aparente, provocadas pelo forte calor, e a 
presença de materiais poucos solúveis como os óxidos de ferro e 
alumínio, que não sofrem lixiviação, permanecendo nos vazios desta 
camada, por sua vez, enrijecendo, devido aos efeitos da laterização. 
Devido ao intenso efeito da argilização e, ao relativo afastamento da 
estrutura da rocha mãe, possui tênues cimentações, mas acabam por se 
constituírem por partículas finas que consequentemente poderão provir 
coesão, devido à possibilidade de água aderida, originada pela 
atratividade e repulsão coloidal. Os solos residuais de granitos e 
gnaisses poderão ser constituídos, por materiais coesivos, classificados 
como siltes arenosos e até siltes-argilosos, pois muitas vezes possuem 
fração de argila caulinítica. Areias, pedregulhos e elevada concentração 
de oxi-hidroxídos de ferro e alumínio, que geralmente cobrem as 
partículas silto-arenosas, dando uma coloração peculiar forte, castanho-
avermelhada, e, muitas vezes mesclada com outras colorações. Devido 
ao seu alto grau de intemperismo, encontra-se em sua massa, pequenos 
vazios em forma de bulbos ou filetes, que outrora eram preenchidos por 
algum material que se decompôs. Portanto sua estrutura possui fracas 
cimentações, combinada muitas vezes com alta porosidade, índice de 
vazios elevado e estado não saturado. Muitas vezes ocorre a presença de 
ácidos e materiais orgânicos como o plasma argilo-húmico que 
favorecem a coesão (TEIXERA et al., 2001). 
 - A camada intermediária, é constituída por areias siltosas 
granulares com raríssima presença de argila, com estruturas preservadas 
e espessura variável entre 30 e 40 metros é de grande interesse técnico, 
pois é a camada, onde a grande maioria das estruturas geotécnicas estão 
assentadas. É constituída por misturas de solos com blocos, matacões e 
alterações de rocha. Muitas vezes são solos com a aparência da rocha 
mãe, denominados em geologia de saprolítos. Estão no estágio 
intermediário, ou seja, já perderam parte da estruturação original da 
rocha mãe, porém ainda não ganharam estruturação suficiente, por 
estarem fora da zona de alcance, dos fenômenos de transporte de 
partículas e dos processos pedogenéticos, por isso, muitas vezes, se 
encontram em uma zona talvez inerte com aeração e não saturada. 
Devido à condição predominantemente granular e não saturada, sobre 
forte influência da coesão aparente e com presença de planos de 
fraqueza acentuados por microfissuras, tornam-se muito susceptíveis a 
erosão e extremamente vulneráveis a ocorrência de instabilidades, 
principalmente pelas variações no teor de umidade (MACIEL FILHO, 
1994). A coesão verdadeira que ocorre nesta zona é devida a 
estruturação, quase sempre consequência exclusiva das cimentações 
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entre partículas. Logo a exposição ou proteção do horizonte 
intermediário (C), e a utilização de um sistema de drenagem adequado 
para esta região (zona), são os principais fatores influentes nos 
mecanismos de instabilidades de taludes e encostas para os solos 
residuais oriundos do clã granítico (Landslide). 
 - Na camada inferior ou jovem, onde o grau de alteração é baixo, 
mas que pelo menos um de seus constituintes já sofreu alteração, as 
estruturações reliquiares oriundas da rocha mãe, ainda permanecem com 
pouca alteração, dominando as propriedades geomecânicas dos solos 
contidos nesta faixa, deixando, portanto as cimentações fortes 
proporcionando grande estruturação no arcabouço sólido. Logo após 
esta camada tem-se a mudança gradual da sanidade da rocha, passando 
de alteração completa à moderada, subsequentemente, rocha pouco 
alterada até a rocha sã (IAEG, 1979; GEOLOGICAL SOCIETY 
ENGINEERING GROUP WORKING PARTY REPORT, 1995; ISRM, 
1981). Esta sequência de camadas pode ser visualizada na Figura 10.  
Complementando a narrativa, ter-se-ia que além da lixiviação que 
lava as rochas transportando as partículas, também a ocorrência das 
iluviações e eluviações, que transportam as partículas através das massas 
de solos de cima para baixo depositando-as em alguma camada 
receptora, ainda assim, porém de outro modo, ocorre neste complexo 
sistema, que durante as chuvas, o nível artesiano da água aumenta, 
devido às oscilações e flutuações do lençol freático, com isso levando 
também substâncias solúveis, agora de baixo para cima, como uma 
ascensão. Posteriormente a água evapora ou volta ao nível freático 
normal, muitas vezes deixando depositados estes solutos nos vazios por 
onde se infiltrou, estes por sua vez prosseguem, sofrendo 
transformações e também poderão estruturar as partículas. A ascensão 
poderá ocorrer também devido a ascendência da água nos vazios, 
através de forças capilares, durante o período seco (VAUGHAN; 
KWAN, 1981).  
A ação conjunta destes processos forma em geral solos 
cimentados com estrutura nodular e forte coloração, identificou 
Maccarini (1993). Sucintamente, as camadas superficiais e superiores 
tendem a ser mais homogêneas e isotrópicas, comportam-se 
similarmente a uma argila sedimentar inorgânica de baixa à média 
consistência e plasticidade, portanto podendo ser analisada facilmente 






Figura 10 – Perfil possível para solos tropicais. Fonte: Cruz (1996).  
 
Por outro lado às camadas intermediárias e inferiores são muito 
heterogêneas (Figura 10), anisotrópicas, possuem grande influência das 
cimentações entre as partículas e da coesão aparente, comportando-se 






2.3 O comportamento físico diferenciado dos solos estruturados por 
cimentações entre partículas 
 
 
2.3.1 As propriedades básicas e os índices físicos 
 
 Evidentemente, os processos através dos quais, os solos residuais 
são formados, são totalmente diferentes daqueles responsáveis pela 
formação dos solos sedimentares (argila e areia). Portanto é de se 
esperar que estes solos tenham comportamentos geomecânicos 
diferenciados (MACCARINI, 1993).  
 Para o estudo e entendimento das cimentações, presentes nos 
solos residuais, aspectos como a geologia, processos de formação, grau 
de intemperismo, estruturas reliquiares, estruturação da macroestrutura e 
da microestrutura, associações entre grupos de partículas, porosidade 
inicial, sensibilidade, alta heterogeneidade e anisotropia, devem ser 
levados em conta quando estudamos tais materiais (MACCARINI, 
1989). 
 Os solos residuais estruturados do clã granítico de uma maneira 
geral são bem permeáveis, possuem índices de vazios considerados 
altos, devido à forte influência da matriz granular, consequentemente 
sua porosidade inicial alta facilita o fluxo de água, abaixo na Figura 11, 
seguem valores obtidos por Lumb (1962).  
Quando compactados aproximam-se dos valores das argilas 
sedimentares na ordem de 
710 a 810 cm/s (MACCARINI, 1993). O 
arcabouço sólido dos solos residuais é constituído por marcante 
heterogeneidade, presença de fissuras, zonas de cisalhamento e domínio 
da macroporosidade, que por sua vez, estabelecem caminhos 
preferenciais para a água, muitas vezes se tornando problemas de 
condutividade, portanto a permeabilidade da massa como um todo é 
muito variável. 
Considerando a grande parcela de silte e um pouco de argila presentes, 
pode-se considerar sua permeabilidade, como intermediária entre 
coesiva e granular. Apresentam-se com comportamento semelhante ao 
dos solos puramente granulares sedimentares, apesar do elevado teor de 






Figura 11 – Relação entre o coeficiente de permeabilidade e o índice de 
vazios de um solo residual de granito. Fonte: Lumb (1962). 
 
  
Tabela 2 - Síntese de granulometrias dos solos residuais e da 
constituição mineralógica da rocha mãe, obtidas por Santos (1991); 




 Os solos residuais do granito possuem uma grande variabilidade 
textural e mineralógica, variando muito entre pedregulhos, areias, pouca 
argila e uma presença marcante do silte, como se pode observar na 
Tabela 2, que traz em forma de síntese, estes dados para alguns granitos 
comumente encontrados nas regiões metropolitanas de Florianópolis 
(SC) e Porto Alegre (RS). Muitas técnicas utilizadas para os solos 
sedimentares, não são boas para os solos residuais, como por exemplo, a 
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reconstituição, e os procedimentos de granulometria, que acabam por 
destruir a estruturação natural destes solos, inclusive com quebra de 
elementos, que deveriam ser considerados como inteiros.  
 
 
Figura 12 – Comparações entre a densidade das partículas de feldspato 
e a quebra das mesmas. Fonte: Matsuo e Nishida (1968). 
 
 A quebra de partículas é real, pois os feldspatos friáveis (Figura 
12, A e B) muito presentes nos solos residuais de granito e gnaisse, 
quebram sobre pequenos esforços, aparecendo fragmentados e menores 
do que realmente são naturalmente (BEVILAQUA, 2004). Matsuo e 
Nishida (1968) estudaram tais efeitos (Figura 12). 
 Outro problema está na determinação da real fração de argila, 
(Tabela 2), pois a quantidade determinada por microscopia é bem maior, 
do que a estimada pelo ensaio granulométrico de sedimentação, pois 
muitas vezes, as partículas de argila estão fortemente presas às 
partículas granulares maiores, dificultando a dispersão. Na prática, 
também ocorre que, muitas vezes, quando solicita-se esta massa de solo, 
para fins de resistência ao cisalhamento e compressibilidade, esta acaba, 





Tabela 3 – Índices físicos de amostras indeformadas do horizonte B e 
C, de solos residuais de granito, das regiões metropolitanas de Porto 
Alegre e Florianópolis. Fonte: Bevilaqua (2004). 
 
* Valores médios obtidos por Bastos (1991) para amostras do 
granito Ponta Grossa. 
** Valores médios obtidos por Bastos (1991) para amostras do 
granito Independência. 
 
 Por estas razões o conceito de partícula para os solos residuais é 
discutível, sobre o ponto de vista sedimentar, sendo que devido a estas 
particularidades, se poderá ter uma identificação, classificação e 
estimativa de suas propriedades de uma forma não realista. Igualmente 
sua estruturação é sensível, ocorrendo amolgamento com facilidade, 
alterando seu estado original.  Sua amostragem é dificultosa, pois 
possuem com frequência, materiais grosseiros, que por sua vez, também 
dificultam a moldagem de corpos de prova em laboratório. Devido a sua 
grande heterogeneidade e anisotropia, ocorre uma impossibilidade de 
obtermos duas amostras de solo em condições de cimentações iguais. 
Estas foram algumas das razões pelas quais Maccarini (1989), 
pioneiramente, no Imperial College (U.K) pesquisou. Foram realizados 
estudos de laboratório com amostras cimentadas artificialmente, para 
simular o comportamento de solos residuais (MACCARINI, 1987). 
Artificialmente foram controladas as variáveis cimentações, porosidade 
e granulometria, com técnicas especiais para obtenção de amostras 
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artificiais (VAUGAHN; MACCARINI; MOKHTAR, 1988; 
MACCARINI, 1987). 
 Em síntese, a tendência do comportamento dos solos residuais, é 
a seguinte, segundo autores como Vargas (1971), Sandroni (1985), 
Vaughan (1985), Bressani (1990) e Maccarini (1980, 1987 e 1993): 
 - Quanto maior for o grau de intemperismo menor será o tamanho 
das partículas, principalmente devido à ação da desintegração física, 
portanto, a tendência é de que os solos mais maduros tenham uma 
textura mais fina, sendo que, concomitantemente, devido à 
decomposição química, menor será a densidade. Por outro lado, a 
quebra gradual dos feldspatos friáveis aumenta, conjuntamente com o 
grau de intemperismo, tendendo a diminuir os vazios intragranulares, 
portanto aumentado à densidade das partículas, tal comportamento 
observa-se nas Figuras 12, 13 e 14; 
 - Apesar de possuírem uma ampla faixa de densidade real para 
um mesmo solo, é de se esperar que quanto maior for o grau de 
intemperismo menor será a densidade real das partículas, devido à 
formação de vazios intragranulares (Figuras 12 e 13);  
 
 
Figura 13 - Principais propriedades físicas em relação à profundidade 
para um solo residual de gnaisse das zonas I e III.  
Fonte: Maccarini (1987). 
 
 - O intemperismo forma em alguns minerais, vazios 
intragranulares, que se sustentam devido às cimentações entre partículas, 
muitas vezes com forte influência das forças de capilaridade, atuantes na 
região macroporosa, como exemplificado nas Figuras 11, 13, 14 e 
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Tabela 3, que por sua vez alteram a permeabilidade destes solos. É de se 
esperar, portanto, que a permeabilidade cresça junto com o grau de 
intemperismo, e que os efeitos de condutividade aumentem em direção à 
rocha sã (Figuras 13 e 14); 
 - O teor de umidade natural, índice de vazios e a porosidade 
diminuem com o aumento da profundidade, sendo que o grau de 
saturação aumenta como se pode observar, durante análise conjunta das 
Figuras 14 dos dados obtidos por Vargas (1953), Maccarini (1987) 
Figuras 13 e mais recentemente na Tabela número 3, síntese dos ensaios 
de Bevilaqua (2004).   
 Os limites de Atterberg e o índice de atividade de Skempton, 
foram idealizados para os solos sedimentares, muitas vezes fornecem 
valores inadequados, quando realizados em solos residuais. Pode-se 
citar, por exemplo, além do pré-tratamento desestruturante imposto aos 
solos para a realização dos limites de Atterberg, durante o ensaio de 
limite de liquidez, ocorre o fato de o material deslizar na concha do 
aparelho de Casagrande, ao invés de fechar a ranhura deformando-se 
lateralmente, mascarando, portanto o resultado obtido.  
 
Figura 14 – Propriedades físicas de um perfil de solo residual variando 
conforme a profundidade. Fonte: Vargas (1971) e Maccarini, (1992). 
 
Portanto, estes ensaios muitas vezes, não proporcionam valores 
aceitáveis. Vaughan et al. (1988) propõe a adoção do ensaio do cone de 
penetração modificado, para determinação do limite de liquidez. Este 
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ensaio é pouco usado e necessita de estudos, visando uma adequação e 
calibração, objetivando sua utilização para solos residuais estruturados. 
Vargas (1971) seguido por Mitchell (1974), posteriormente 
Maccarini (1993) destacam os seguintes aspectos sobre os limites de 
Atterberg (1911) para os solos residuais: 
 - Para os solos residuais o limite de liquidez diminui com o 
aumento da profundidade, o que era de se esperar (Figuras 13 e 14).  
 Com a diminuição do limite de liquidez (LL) diminui também a 
tendência do solo à expansão. Altos valores de plasticidade tornam o 
solo com contrações cada vez mais altas (VARGAS, 1973).  
 Os solos residuais são em geral parcialmente saturados e porosos. 
Quando inundados, mesmo sob carregamento constante, apresentam 
variações volumétricas, perdendo também a componente de coesão 
aparente. Em geral estas variações volumétricas nos solos são 
provocadas, pela entrada ou expulsão do ar e da água dos vazios, 
principalmente devido a mudanças no teor de umidade. Também 
ocorrem fenômenos de colapso estrutural devido a fenômenos físico-
químicos, e, remoção das cimentações por algum agente de transporte 
(MENDONÇA, 1990). Da mesma forma, do que ocorrem com as 
rochas, os desconfinamentos que ocorrem in situ, liberam as massas de 
solos para variações de contrações e expansões sucessivas. Estas 
desagregações e a erosão ocorrem nos solos residuais de granito das 
regiões em estudo, provocando instabilidades frequentes nos taludes e 
encostas, durante fortes chuvas, principalmente durante a exposição do 
horizonte residual jovem puramente granular (C). 
 Portanto, estas variações volumétricas dependem diretamente do 
teor de umidade inicial do solo, conjuntamente com sua densidade, 
portanto do grau de consistência e compacidade (CHEN, 1988). 
 
 
2.3.1.1 A tendência à expansão dos solos estruturados 
 
 A expansão é a propriedade que certos solos possuem de sofrer, 
considerável variação volumétrica, devido principalmente às variações 
no teor de umidade e a presença de minerais, com propriedades físico-
químicas reativas à presença de água. Para Chen (1988), os fatores que 
contribuem na expansão, são divididos em: a) intrínsecos; referentes à 
mineralogia, textura e estrutura; b) extrínsecos; referentes aos fatores 
atmosféricos.  
Simplificadamente, a expansão tende a tracionar a estrutura ligante, que 
se encontra entre as partículas, e, conforme a grandeza e a natureza do 
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material ligante, acabam por destruir por total esta estrutura, 
ocasionando em muitos casos um aumento significativo no volume do 
material. Na prática muitos problemas em fundações ocorrem por estas 
razões (SIMONS; MENZIES, 1981). Portanto, é de se esperar, que as 
cimentações entre partículas, inibam a tendência de expandir dos solos, 
inicialmente até certo ponto, ou seja, até que as cimentações sejam 
destruídas por estas. A partir deste ponto, os solos estão desestruturados, 
e livres para expandir, se ainda existir esta tendência. Nos solos 
residuais de granito, quanto maior é o grau de intemperismo, mais fracas 
são as cimentações, e em geral para estes solos, as forças expansivas, 
acabam por destruir facilmente as cimentações entre as partículas 
(VAUGHAN; KWAN, 1984). São exceções a esta regra, os solos 
próximos da rocha mãe com pequeno grau de intemperismo, onde as 
propriedades hereditárias da rocha mãe, ainda dominam seu 
comportamento, e por isso, as cimentações são fortes (VAUGHAN; 
KWAN, 1981). Estima-se que pequenas deformações, menores do que 
1% destruam por total as cimentações entre partículas (JARDINE; 
SYMES; BURLAND, 1984).   
Outro aspecto importante é a remoção das tensões confinantes in situ 
através do desconfinamento. Os solos tornam-se livres para expandir, 
acabam por romperem as ligações entre partículas pré-existentes, 
levando o solo a uma irrecuperável perda de resistência, pois, mesmo 
que as tensões se recomponham, ainda assim, para se recuperar a 
estruturação perdida, serão necessárias, as mesmas condições, tempo e 
efeitos físico-químicos que as geraram durante a sua história geológica 
(CRUZ, 1996). 
 O fenômeno de instabilidade volumétrica, causado por contração, 
expansão ou colapso, do arcabouço sólido, devido às mudanças no teor 
de umidade, está fisicamente associado e complexamente influenciado 
por vários fatores, entre os quais se incluem o tipo de solo, 
condicionantes climáticos e estados de tensões (DELGADO 1986; 
JUSTO et al., 1984). 
 Para os solos sedimentares as expansões estão correlacionadas a 
altos teores de argila, teores de umidade, limite de liquidez e índice de 
plasticidade alta, ficando em torno de 8% para materiais argilosos 
sedimentares, e insignificantes para arenosos. Este modelo, e esta ordem 
de grandeza, não servem para os solos residuais. Para os solos residuais 
de origem granítica, também foram identificadas tais tendências de 
variações volumétricas, associadas a sua condição não saturada e grande 
permeabilidade (SEED; WOODWARD; LUNDGREN, 1964).  
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Ferreira e Xavier Ferreira (2009), como ilustrado nas Figuras 15 e 
16, mediram e analisaram as variações de volume, causadas pelas 
variações no teor de umidade, em amostras indeformadas, de vertissolos 





Figura 15 – Comportamento de variação da deformação com o tempo.  
Fonte: Ferreira e Xavier Ferreira, (2009). 
 
 
A Figura 15 subdivide-se em zonas, partindo de suas observações 
como se exemplifica: na zona “a”, há pequena alteração na umidade do 
solo, já em “b”, há mudança de umidade na periferia do solo, em “c”, 
apenas o núcleo central mantém a umidade inicial, por último na zona 
“d”, há mudança de umidade em todo o solo. Sobre estas condições, 












Figura 16 – Gráficos obtidos de deformações volumétricas sobre 
diversas condições amostrais. Fonte: Ferreira e Xavier Ferreira, (2009). 
 
Os mesmos autores utilizando os dados da Figura 16 chegaram às 
seguintes conclusões: 
 - A expansão devido ao acréscimo de umidade é maior para o 
solo com menor umidade inicial; 
 - A ordem e a grandeza com que o solo é solicitado ou inundado 
influenciam o valor da tensão de expansão;  
 - A pressão de expansão a ser considerada no projeto deve ser 
aquela que melhor representa a condição de campo; 
 - Em função da umidade inicial e da tensão vertical aplicada ao 
solo, à inundação leva ao aumento de volume (expansão) ou diminuição 
(colapso).  
 - O conjunto formado pelas curvas de inundação sob tensão, 
carregamento em umidade constante e dessecação sobre tensão 









2.3.2 As particularidades das estruturações, os agentes cimentantes 
e as associações entre partículas 
 
 A mecânica dos solos tradicional desenvolvida para os solos 
sedimentares, não tem dado uma resposta adequada, nas análises que 
envolvem solos estruturados por cimentações entre partículas, havendo 
uma carência de modelos representativos e, uma grande dificuldade em 
separar e comensurar os efeitos das cimentações, de outros efeitos que 
interferem nas propriedades mecânicas.  
A resistência ao cisalhamento dos solos residuais depende de um 
complexo mecanismo de resistência, diretamente vinculado às parcelas 
mobilizadas, pelas cimentações entre partículas, pelo ângulo de atrito 
interno, pela coesão aparente e verdadeira dos solos (Figura 17). Apesar 
da expressão geral das resistências e do critério de ruptura de Mhor-
Coulomb, serem na prática adequados aos solos residuais, as 
cimentações entre partículas conferem uma estruturação a estes solos, 
gerando padrões de comportamento que não se enquadram no arcabouço 
teórico desenvolvido para os solos sedimentares, reconstituídos e não 
estruturados (PRIETTO, 2004). 
  Estas cimentações, contribuem para o aumento da rigidez, 
diminuição dos recalques e na melhoria das propriedades mecânicas dos 
solos, que por sua vez, somados a outros agentes de união 
interpartículas, formam as estruturações nos solos e os solos 
estruturados naturalmente (CUCCOVILO; COOP, 1997). Segundo Gens 
e Nova (1993) estes materiais, pertencem a uma classe intermediária 
entre a mecânica dos solos e das rochas. 
 Por estas razões, se empregará uma breve tentativa de buscar, 
uma definição mais adequada para os solos estruturados por 
cimentações entre partículas. 
 O conceito definido por Bishop (1972) parece mais adequado 
para a definição dos solos estruturados, do que o conceito de matriz 
dominante, muito utilizado para os solos sedimentares saturados 
definidos por Terzaghi (1936).  
Bishop (1972) definiu o solo coesivo, como aquele em que as 
forças de união interpartículas, contribuem significativamente no 
comportamento físico-mecânico do solo.  
Vaughan (1985, 1988) complementa definindo um solo 
estruturado, como um solo que possui uma componente da resistência e 
rigidez, que é independente da tensão efetiva e porosidade, e que se 
comporta, como se fosse devida às conexões físicas entre partículas. 
Portanto de uma forma geral, a coesão presente nos solos, não é devida 
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somente aos efeitos físicos, provocados pela presença dos argilo-
minerais no arcabouço sólido, mas sim, também, causada por todas as 
substâncias ou agentes físicos que possam promover uniões entre 
partículas, permanentes ou temporárias (BISHOP; SKEMPTON, 1950). 
Completando esta tentativa de definição, Cruz (1996), lembra que 
embora os solos estruturados tenham uma componente de coesão 
derivada da cimentação, a mesma deve ser diferenciada da coesão 
efetiva do solo que resulta das forças elétricas entre partículas (Figura 
17), porque a segunda é reversível, enquanto que a primeira, uma vez 
destruída, só poderá se recompor em longo prazo, e se os processos 
químico-físicos, semelhantes aos originais, vierem a se repetir. Estas 
definições e as parcelas definidas estão ilustradas, de forma gráfica e 
matemática, na Figura 17, partindo da equação clássica das resistências 
de Mohr-Coulomb, tentou-se separar os principais agentes e seus 
mecanismos. 
Abaixo segue tentativa de ilustração do comportamento 







Figura 17 – Modelo teórico do comportamento mecânico dos solos 
residuais estruturados, por cimentações entre partículas, mostrando os 
principais agentes intervenientes e os mecanismos de mobilização da 
resistência ao cisalhamento. 
Legenda: 
Onde: 
  - Resistência ao cisalhamento; 
',  - Tensões normal total e efetiva, n.5, Figura 17; 
c, C – Intercepto coesivo; 
ctotal, – Coesão total (1+2+3, Figura 17); 
ic  - Parcela da coesão devida ao efeito i; 
  - Ângulo de atrito interno do solo (7, 4 e 6, Figura 17); 
m'  - Ângulo de atrito interno mobilizado (   csm '' ), n.5 
Figura 17; 
cs','   - Ângulo de atrito interno no estado crítico, constante do 
material, n.7 Figura 17; 
  - Ângulo de dilatação do material, n.6 Figura 17. 
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Na Figura 17, objetiva-se uma visualização dos diversos fatores físicos 
(1, 2, 3, 4, 5, 6, 7 e 8) intervenientes na mobilização da resistência ao 
cisalhamento, nas condições drenadas e não saturadas, e a formação dos 
prováveis mecanismos de cada agente. Ainda na Figura 17, em (A) solo 
desestruturado, portanto sem os efeitos que compõe o intercepto 
coesivo, e, em (B) estruturado e com a influência das parcelas que 
compõe o intercepto coesivo.  
Maccarini (1993) lembra que a existência de coesão verdadeira 
em solos residuais de granito, está diretamente ligada às cimentações 
entre partículas. Vargas (1953) visa que no arcabouço sólido estruturado 
de granito, as partículas não estão imersas em um meio viscoso, como 
no material puramente coesivo, mas sim, estão ligadas principalmente, 
pelos ligantes presentes nas arestas, ou concentrados nos contatos entre 
as partículas, característico do arcabouço sólido com permeabilidade 
aberta e porosa. 
 As cimentações naturais podem ser encontradas nas mais diversas 
formações geológicas, como nos solos residuais, areias cimentadas, 
argilas sensitivas cimentadas, solos vulcânicos cimentados, rochas 
brandas, alterações de rochas, solos artificiais, solos tropicais lateríticos 
e saprolíticos (LAGOIA; NOVA, 1993). Embora estas estruturações 
devidas às cimentações, possam ser originadas por processos distintos, o 
modo como estes materiais respondem aos carregamentos, segue um 
modelo similar (PRIETTO, 2004). Estudos recentes revelam que o 
comportamento do solo artificial (artificial bonded soil), pode ser muito 
similar aos de solos residuais e rochas brandas (MACCARINI, 1987). 
 As cimentações poderão ocorrer tanto nos solos sedimentares 
quanto nos residuais, porém nos solos sedimentares, as cimentações não 
estão relacionadas, com as estruturas reliquíares da rocha mãe. Logo as 
cimentações podem resultar de deposição de substâncias, com poder 
cimentante, entre os contatos intergranulares, de cristalizações, 
recristalizações, formação de novos minerais, ou de complexas ligações 
químicas, entre materiais residuais da rocha mãe ou transportados, que 
coexistam em seu entorno (MITCHELL, 1972). Por outro lado, nos 
solos residuais, as cimentações são vinculadas, aos resquícios de 
estruturas reliquiares, da forte coesão ou coerência da rocha mãe 
decomposta e desintegrada, por agentes de intemperismo naturais 
(SANGREY, 1972). Por isso, para os solos residuais a formação das 
cimentações entre partículas, é muito mais complexa, e poderá estar 
associada, tanto à formação de novos minerais como as precipitações, 
em geral (MITCHELL, 1973).  Acredita-se que as cimentações entre as 
partículas ocorram em um sistema submetido a um campo de tensões em 
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condições de equilíbrio (ATKINSON, 1993). Em seguida, com o passar 
do tempo, estas substâncias depositadas poderão cristalizar, recristalizar 
e envelhecer, devido a reações físico-químicas, aceleradas por mudanças 
de pressão, umidade, temperatura, aumentando cada vez mais e 
continuamente o grau de ligação entre as partículas (MITCHELL, 
1973). Por isso, o processo das cimentações entre partículas não é 
contínuo, inclusive, depois de revertido, poderá parte do mesmo ser 
restaurado, por processos como a cicatrização e a tixotropia. Por isso é 
uma variável dependente das condições climáticas, geográficas e da 
história geológica da crosta terrestre (GUERRA; GUERRA, 1997). 
 As estruturas cimentantes são compostas, e possuem 
principalmente como agentes cristalizantes, os cimentos silicosos, 
calcários e ferruginosos, com a presença principal do carbonato de 
cálcio e da sílica (Figura 18). Outros agentes cimentantes ocorrem como 
os óxidos, hidróxidos e carbonatos de ferro, alumínio, magnésio, titânio, 
bário em forma de cloretos, sais e sulfatos, além da combinação com 
metais alcalinos como o potássio, sódio e o lítio (MITCHELL, 1974).  
 
Figura 18 – Microfotografia (a) da ligação entre partículas de 
pedregulho e areia (circulado em vermelho), por um agente cimentante, 
de um solo do deserto do Irã. Fonte: Haeri e Hamidi (2003). 
 
 Abaixo segue breve discussão sobre alguns agentes de 
cimentações naturais, especificando o agente físico-químico natural de 
função agregadora principal, citando alguns pesquisadores que trataram 
do assunto: 
 - Calcários devido ao cimento Calcário  3CaCO , quimicamente 
são muito reativos e dissolvíveis, depositam-se e desagregam-se 
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facilmente, formando cimentações fracas (COOP; ATKINSON, 1993; 
FOOKES ; VAUGHAN, 1986; FOOKES, 1988); 
 - Silicosos, devido ao cimento silicoso  32OSi , formam solos 
com coloração amarelada, e que possuem estado intermediário de 
estabilidade físico-químico (CLOGH; SITAR; BACHUS, 1981; 
MITCHELL; SOLYMAR, 1984; O’ROURKER; CRESPO, 1988); 
 - Ferruginosos e metálicos devido ao cimento 
metálico  3232 ; OAlOFe , é o mais resistente dos agentes, 
proporcionando uma cimentação forte e boa resistência à erosão, 
portanto, com pouca alterabilidade físico-químico é muito comum nos 
perfis residuais tropicais (SANGREY, 1972; LEROUEIL; VAUGHAN, 
1990); 
 - Conecções por pontes de silico-aluminatos (SANGREY, 1972; 
MENDONÇA, 1990); 
 - Organo-biológicos (carbono), ácidos orgânicos, e o plasma 
argilo-húmico, por exemplo, inclusive formando complexa misturas 
minerais (BJERRUM, 1967; MITCHELL, 1976). 
 Na Figura 19, estão ilustradas algumas microfotografias de 
agentes cimentantes artificiais, como ilustração. 
 
 
Figura 19 – Microfotografia de alguns tipos de cimentações (circuladas 
em vermelho) em partículas granulares. Em (a) cimentação devida à 
calcita, em (b) devida à gipsita, e em (c), artificial devido ao cimento 
portland. Fonte: Ismail, Joer, Sim e Randolph (2002). 
  
 Um exemplo de estruturação complexa foi dado por Casagrande 




Figura 20 – Argila siltosa estruturada, porosa e sensitiva. Fonte: 
Adaptado de Casagrande (1932). 
 
 Nos solos residuais de granito, ocorrem cimentações originadas, 
por agentes de ligações complexas entre metais e o silício, que neste 
caso, formam cimentações médias à fracas, em uma ampla faixa de 
densidade e porosidade, com composição química mineralógica diversa. 
Na grande maioria dos casos práticos, a coesão verdadeira dos solos 
estruturados de origem residual granítica, é devida a complexa interação 
entre os modos básicos de atuações simultâneas, dos processos residuais 
e da deposição de agentes aglutinantes por transporte (SAXENA; 
LASTRICO, 1978). 
 Denomina-se de estruturação (structure) de um solo, o efeito 
conjunto, das ligações entre partículas devidas aos agentes cimentantes e 
adesivos (bonding), e do efeito do arranjo e distribuição espacial 
intergranular (fabric), que por sua vez é função da densidade, 
embricamento, entrosamento e do intertravamento entre partículas 
(packing) de um solo, pioneiramente definido por Mitchell (1976). 
 Segundo os morfologistas, a estrutura diz respeito à agregação de 
partículas formando aglomerados que se separam segundo planos 
adjacentes naturais de fraqueza, considerando como unidades de 






Figura 21 – Associações mais comuns entre partículas formando a 
microestrutura, muito comum entre os argilo-minerais e materiais 




*Uniões fracas: a) Dispersa e floculada; b) Agregada, porém 
desfloculada; Uniões fortes: c) Superfície e aresta floculada, mas 
dispersa; d) Aresta com aresta, floculada, mas dispersa; e) Superfície e 
aresta floculada e agregada; f) Aresta com aresta floculada e agregada; 
g) Superfície e aresta com aresta e aresta, floculada e agregada.  
  
Devem-se separar os efeitos das ligações entre as partículas e das 
associações entre conjuntos de partículas (Figuras 21 e 23). As ligações 
entre partículas (Figura 21) formam o que denominamos de 
microestruturação, correlacionada ao índice de vazios do solo, e a 
permeabilidade média da massa de solo. Por outro lado, as ligações, 
arranjos, entrelaçamentos e ramificações entre grupos (Figura 23), 
formam o que denominamos de macroestrutura, associada à porosidade 
natural do solo e a permeabilidade de fronteira (MITCHELL, 1973). Por 
isso os efeitos do arranjo espacial do arcabouço sólido, ainda se 
subdividem em: macroestrutura (macrofabric), que são as 
heterogeneidades, estratificação, fissuras, descontinuidades em geral, 
que formam poros, muitas vezes visíveis a olho nu; e microestrutura 
(microfabric), que são as descontinuidades e heterogeneidades, que 
















Figura 23 – Tipos de associações entre partículas e entre grupos de 
partículas, formando a macroestrutura e a microestrutura. 
Fonte: Adaptado de Collins e MCGown (1974). 
 
Portanto um solo cimentado (bonded soil) é um solo sensível onde a 
estrutura intrínseca natural ou artificial (structure = bonding + fabric) se 
encontra preservada, ou pelo menos parcialmente (BURLAND, 1990). 
Na Figura 22 ilustra-se um perfil residual característico dos solos 
residuais (CRUZ, 1996).  
Diversos são os fenômenos micro e macroestruturais presentes 
nos solos residuais de granito, os quais condicionam sua resposta 
mecânica, podendo-se mencionar a dupla estrutura e dupla porosidade 
(Figura 23), a presença de uma matriz silto-argilosa, a condição não 
saturada, a quebra das cimentações e das partículas além da presença de 
pequenos blocos de rocha não alterada (MACCARINI, 1993).  
As cimentações entre partículas formam estruturações, que 
poderão formar arcabouços sólidos, estáveis ou instáveis, fortes ou 
fracos, conforme a natureza química e física das ligações ocorridas 
(INGLES, 1962). Na Figura 23 ilustram-se alguns tipos de associações. 
Os solos colapsíveis e expansíveis, por exemplo, possuem uma grande 
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parcela das forças de uniões entre partículas, devidas à coesão aparente e 
a agentes instáveis, susceptíveis as mudanças no teor de umidade, 
provocadas, por exemplo, pela inundação, ou substâncias reativas à 
presença de água, por isso encontram-se sobre uma condição meta-
instável, (MENDONÇA, 1990).  
Ingles (1962) realizou um trabalho incansável a fim de separar a 
verdadeira contribuição das cimentações, sobre as tensões efetivas, 
levando em conta, os contatos entre partículas. Propôs um método para 
cálculo da força de cimentações entre partículas, além de uma análise da 
estabilidade estrutural do arranjo do arcabouço sólido, segundo o ábaco 
que segue, pois a correta interpretação da estabilidade do solo, sobre a 
presença da água, reproduz, a natureza e a grandeza das forças de união 





Figura 24 – Potencial de contribuição dos mecanismos de estruturação 
(bonding) para os solos (obs: 7psi= 1kPa). Fonte: Ingles (1962). 
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Figura 25 – Mudanças ocorridas no perfil de intemperismo. Fonte: 
Sandroni (1985), Maccarini (1993) e Reis (2004). 
 
O grau de intemperismo e os efeitos da estruturação agem 
diretamente sobre as propriedades físicas dos solos residuais, que por 
sua vez refletem, sobre as propriedades de compressibilidade, resistência 
ao cisalhamento e de permeabilidade (hidráulicas), destes solos 
conforme pode ser constatado na Figura 25, a (MACCARINI, 1993).  
Na Figura 25b, Sandroni (1985), utilizando envoltórias obtidas 
em testes drenados, com amostras indeformadas submersas de solos 
residuais do sudoeste do Brasil, analisou os efeitos do intemperismo, 
sobre a resistência ao cisalhamento. Observa-se na Figura 25, que a 
coesão e o ângulo de atrito saem de valores relativamente altos na 
superfície, decaem no meio do manto residual e voltam a crescer em 
direção a rocha mãe. O índice de vazios e a compressibilidade diminuem 
com a diminuição do grau de intemperismo (Figura 25). Com o aumento 
do teor de feldspato há aumento na resistência ao cisalhamento, ao 
contrário disto, o teor de mica aumenta com o grau de intemperismo 
diminuindo a resistência ao cisalhamento (Figura 25).   
 Os materiais cimentados fisicamente caracterizam-se por 
apresentarem um comportamento de rigidez, resistência e porosidade, 
superiores quando comparados com os mesmos, porém, que tenham sido 
submetidos ao simples processo de deposição, sedimentação ou 
desestruturação (MACCARINI, 1993). Portanto, quando os solos 
estruturados são submetidos a algum efeito físico ou químico, como um 
  
 73 
carregamento, por exemplo, que destrua suas cimentações, estes tendem 
a passar de um estado estruturado, para um estado desestruturado, assim 
sendo, fisicamente, para termos de resistência ao cisalhamento, estes já 
não serão mais o mesmo material. Na Figura 26, ilustra-se a mudança de 
estado, devido à quebra das cimentações.  
             
Figura 26 – Comportamento estruturado com formação de resistência 
ao cisalhamento de pico, e quebra das cimentações.  
Fonte: Atkinson (1996). 
 
Ressalta-se que o estado de tensões da região em amarelo da 
Figura 26, só pode ser alcançado, devido aos efeitos das cimentações 
entre partículas (ATKINSON, 1996). O comportamento estruturado 
acima da CSL, alcançando o estado de pico com posterior quebra das 
cimentações que estruturavam os solos, e a migração das tensões até o 
regime estacionário residual sobre a linha de estados críticos (CSL), é 
visualizado na Figura 26. 
Vargas (1953) foi pioneiro em pesquisas sobre solos residuais, e, 
denominou esta tensão que limita a quebra das cimentações, de tensão 
de cedência (yield stress), que pode ser visualizada no ponto A da 
Figura 26.  
 
 
2.3.3 O comportamento geo-mecânico 
 
 Estudos modernos indicam que esta tensão de cedência é 
mobilizada no campo das pequenas deformações. Poulos e Davis 
(1974), seguido por Atkinson (1996), estudaram materiais cimentados 
de diversas origens, confirmando que de uma forma geral, para 
deformações menores do que 1%, as cimentações são totalmente 
removidas. Jardine, Symes e Burland (1984), indicaram em suas 
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pesquisas, que para valores de tensão menor do que a tensão de cedência 
(yield point), os solos cimentados tendem a ser muito rígidos, sendo que 
pequenas deformações na ordem de 0,1% , mobilizam a tensão de 
cedência (JARDINE; POTTS; FOURIE; BURLAND, 1986; 
ATKINSON, 1996) . 
 Uma das primeiras tentativas em separar os efeitos da coesão por 
cimentações e o ângulo de atrito interno, sobre o mecanismo de 
resistência ao cisalhamento dos solos estruturados, foi à de 
Schmertmann e Osterberg (1960), em um trabalho muito interessante. 
Utilizando solos cimentados, os autores estudaram o espaço tensão-
deformação, e depois de diversos ensaios mecânicos, separaram estes 
solos em três grupos de curvas conforme a Figura 27 (grupos I, II, III). 
Observa-se na Figura 27, a distribuição entre o atrito e as cimentações 
sobre a mobilização da resistência ao cisalhamento. Segundo os autores 
a curva I (Figura 27), desenvolve-se inicialmente com um 
comportamento rígido e elástico, quebrando cimentações, até a 
formação da tensão de cedência no pico da curva, onde após, ocorre a 
plastificação do material, é a que melhor representa os solos 
estruturados. Até a tensão de cedência (yield stress) a resistência ao 
cisalhamento é governada pelas cimentações, após passa gradualmente 
este domínio para o ângulo de atrito interno, respectivamente 
desestruturando o arcabouço sólido (ATKINSON; BRANSBY, 1978; 
LEROUEIL; VAUGHAN, 1990). 
 
Figura 27 – Os três grupos característicos de Schmertmann e Osterberg 
(1960). Fonte: Adaptado de Maccarini (1992). 
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 O comportamento da curva e a rigidez dos solos dependem do 
tipo e do nível de tensões aplicadas, a quebra das cimentações, poderá 
ser ocasionada por tensões isotrópicas (confinantes) ou anisotrópicas 
(cisalhantes) (ZIENKIEWICZ; TAYLOR, 1994).  
 
Tabela 4 – Síntese dos resultados dos parâmetros de resistência dos 
horizontes B, transição BC e C de solos residuais de granito das regiões 











Tabela 5 – Parâmetros de resistência ao cisalhamento típico de solos do 
sul do Brasil, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sobre condições 




Tabela 6 – Síntese dos resultados dos parâmetros de resistência, 
granulometria e erodibilidade de solos residuais do horizonte C, 






Comparações entre estados estruturados e desestruturados, com o 
mesmo teor de umidade e índice de vazios inicial foram feitas por 
Bishop e Henkell (1951). Autores como Schofield e Wroth (1968), 
Houlsby (1981,1982), Burland (1990) e Atkinson (1996), analisaram os 
efeitos da estruturação do arcabouço sólido através da curva normal 
intrínseca do solo. Mais recentemente a medida indireta da resistência à 
tração, obtida pelo ensaio de compressão diametral, tornou-se muito 
satisfatória para medições da coesão (SANGREY, 1972; MACCARINI, 
1987). Outra estimativa muito usual é obter a envoltória de ruptura, 
utilizando o ensaio de cisalhamento direto, para os solos estruturados, 
nas condições naturais e inundadas, removendo por tanto, os efeitos da 
coesão aparente. Exemplificando as Tabelas 4 e 5 trazem uma síntese do 
trabalho de alguns pesquisadores. A Tabela 6 traz uma síntese da 
pesquisa de Higashi (2006). Ainda na Tabela 4, Higashi (2006), 
sintetizou os trabalhos de Davison Dias (1987), Dias e Gheling (1983), 
Bastos (1991), Raimundo (2002), Bevilaqua (2004), Santos (2007), que 
utilizaram o ensaio de cisalhamento direto nas condições naturais e 
inundados, para solos residuais derivados do clã granítico da região sul 
do Brasil.  
Outro aspecto importante diz respeito à condição não saturada 
dos materiais estruturados. Tentar-se-á fazer uma abordagem superficial 
sobre este fenômeno. Simplificadamente a água dos solos subdivide-se 
em livre e retida. Com a secagem dos solos, a água livre é transportada 
dos vazios por evaporação ou gravidade, porém a água retida permanece 
aderida às partículas, devido às forças capilares e eletroquímicas 
(SCHREIMER, 1988). Na proporção que o solo continua secando, 
ocorre uma tendência de contração do arcabouço sólido e, a água por 
sua vez, tem a tendência em ocupar os menores vazios assim 
diminuindo cada vez mais o raio dos meniscos capilares na interface ar-
água, consequentemente, deixando a água cada vez mais aderida às 
partículas. Estes efeitos aumentam continuamente, enquanto o teor de 
umidade diminui, e, interferem de forma significativa, na liberdade de 
movimento do arcabouço sólido, acabando por “prender” as partículas 
sólidas umas às outras, equivalendo-se a uma ligação interpartículas 
(CRUZ, 1996). Este complexo sistema de interação ocasiona o que 
denominamos de coesão aparente. Estes efeitos são reduzidos a valores 
muito pequenos, com a entrada da água nos vazios, portanto é um estado 
temporário, e não deve ser computado como um mecanismo de 
resistência ao cisalhamento verdadeiro e permanente dos solos. Nos 
solos residuais de granito a macroestrutura é muito sensível à presença 
de água, e poderá desagregar rápida e bruscamente, na presença desta.  
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 Este fenômeno é muito complexo e um tanto ainda desconhecido, 
dependente de muitas variáveis, como a entrada do ar no sistema, e os 
agentes físico-químicos e termodinâmicos, como observar-se na Figura 
29. Muitos trabalhos relevantes foram realizados como, por exemplo, os 
trabalhos de Fredlund e Morgenstern (1977).  
 Para Cruz (1996) os solos não saturados são regidos pelo excesso 
de tensão sobre a tensão do ar )( aru , as tensões que ocorrem nas 
áreas de contato ( verdadeiro' ) e a ação da sucção matricial )( águaar uu  .  
 
( u ' ) → )'('  tgc        1 e 2 
 
Equações 1 e 2 – O principio da tensões efetivas de Terzagui (1) e a 
equação da resistência ao cisalhamento de Mhor-Coulomb (2).  
Fonte: Terzaghi; Peck; Mesri (1996). 
 
 
Figura 28 – Medidas de laboratório e campo da diferença entre a 
pressão no ar e na água, em função da pressão na água.  
Fonte: Cruz (1996). 
  
 Cruz (1996) na Figura 28 traz uma associação das tensões 
desenvolvidas em solos não saturados, sintetizando, autores como: 
Bishop et al., 1964; Vaughan, 1973; Sherard, 1981 apud VAUGHAN, 
1990. Muitas equações foram propostas, para a determinação da 
resistência ao cisalhamento dos solos não saturados, partindo de Bishop 
(1959) que por sua vez, emanou dos princípios das tensões efetivas de 
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Terzaghi (1923) e da equação de Mohr-Coulomb. Abaixo se 
exemplificam as duas hipóteses: 
 
 )(' Waa uuu   → 'tan)).(('  waa uuuc   
3 e 4 
 
Equações 3 e 4 – Nova proposição de Bishop (1960) para as tensões 
efetivas dos solos no estado não saturado (3) e a equação da resistência 
ao cisalhamento de Bishop para solos não saturados (4).  
Fonte: Bishop; Alpan; Blight; Donald (1960). 
 
Onde: 
'  Tensões normais efetivas; 
 Tensões normais totais; 
u  Tensões neutras ou poro-pressão; 
  Parâmetro dependente do grau de saturação da amostra; 
au  Tensão no ar; 
wu Tensão na água; 
)( wa uu  - Sucção matricial (FREDLUND; MORGENSTERN, 1977); 
'  - Ângulo de atrito interno do solo nas condições efetivas. 
 Observa-se que solos ressecados, em geral, trincam, e neste caso 
a resistência da massa deste solo fissurado, deve ser considerada sobre 
outro enfoque físico (CRUZ, 1996). 
 
Figura 29– Envoltória estendida de Mohr-Coulomb para solos não 
saturados. Fonte: Adaptado de Fedlund e Rahardjo (1993). 
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Muitos modelos físicos teóricos têm sido elaborados, na tentativa 
de explicar, o complexo mecanismo de resistência ao cisalhamento e 
compressibilidade do arcabouço sólido dos solos estruturados. 
 Parece que todos os modelos modernos, originam-se da 
interpretação preconcebida de Vargas em 1953.   
Vargas (1953) brilhantemente chamou atenção sobre a 
importância da ação das forças de cimentações entre partículas nos 
solos. Concluindo que diferentemente das argilas sedimentares pré-
adensadas, em que o estado de pré-adensamento está correlacionado 
diretamente à história de tensões das mesmas, os solos residuais 
estruturados por cimentações entre partículas, apesar de se encontrarem 
num estado similar ao pré-adensado sedimentar, possuem uma notável 
diferenciação, pois o seu estado de pré-adensamento não possui ligação 
direta com a história de tensões, mas sim com as cimentações entre as 
partículas (estruturações). Por isso para os solos residuais estruturados, 
Vargas (1953), denominou a tensão de pré-adensamento destes, de 
tensão de pré-adensamento virtual.  
 
 
Figura 30 – Estudos sobre a tensão de pré-adensamento virtual em um 
solo residual de gnaisse. Fonte: Maccarini (1987). 
 
Devido à tensão de pré-adensamento, estes solos, apresentam 
tensões efetivas, maiores do que a tensão efetiva promovida pelo 
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confinamento esperada, devido ao peso próprio dos solos acima deste 
ponto, conforme se pode observar na figura 30, que traz dados da 
pesquisa de Maccarini (1980). Apesar deste progresso no entendimento 
da compressibilidade dos solos estruturados, ainda existem muitas 
lacunas em aberto, e o processo real ainda não está totalmente entendido 
pela engenharia atual (BRESSANI, 1990).  
Experimentalmente, muito do exposto sobre compressibilidade 
está confirmado. Para a compressibilidade a mesma lei, ou seja, a teoria 
do adensamento de Terzaghi (1925), que governa as argilas 
sedimentares é válida para os solos residuais. Aparentemente as curvas 
de compressibilidade dos solos residuais são semelhante ás curvas de 
argilas sedimentares (MACCARINI, 1993). 
 Na Tabela 7 segue os ensaios de compressão axial confinada 
(ensaio de adensamento), e os valores da tensão de pré-adensamento 
virtual determinada pelo método de Pacheco Silva (ABNT, 1990), e dos 
índices de compressão e de recompressão, para solos residuais de 
granito da região sul do Brasil, sintetizados por Higashi (2004). 
 
Tabela 7 - Síntese das propriedades de compressibilidade para solos 
residuais oriundos de granitos da região de Florianópolis (SC) e Porto 
Alegre (RS), por Santos (1997), Bevilaqua (2004), Davison Dias (1987) 
e Bastos (1991). Fonte: Higashi (2006). 
 
 
Maccarini (1987), no Imperial College (U.K), realizou ensaios 
com solos artificiais composto por quartzo, caulim queimado a 1100˚C 
e, como agente ligante uma lama de caulim natural aquecido em 
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diversas temperaturas, com tempos variados, controlando a porosidade e 
o grau de cimentações com técnicas específicas, assim não dependendo 
das complicações de amostragem e uniformidade de amostras naturais. 
Realizou uma campanha de ensaios, compostas por compressões 
uniaxiais não confinadas, diametrais e triaxiais, submetendo os solos a 
carregamentos nos campos isotrópicos e anisotrópicos, visando: mapear 
os pontos de quebra das cimentações; separar os efeitos da porosidade, 
da componente de ligação do grau e da degradação do agente 
cimentante.  
 
Tabela 8 – Parâmetro indicativo da geometria das linhas de quebra das 





Entretantos aspectos, em sua pesquisa, avistou dois pontos 
característicos, “first bond yield line and second or final bond yield 
line”, o primeiro marcava o início da quebra das cimentações e o 
segundo a destruição total destas. Por sua vez, estes pontos separavam o 
espaço tensão-deformação, em três regiões distintas (I, II e III).  
A Tabela 8 traz uma síntese da análise das linhas de quebra das 
cimentações. A primeira caracterizada por todas as cimentações estarem 
intactas, a segundo intermediária, caracterizada pela mudança de 
mecanismo, devido à quebra gradual das cimentações e 
concomitantemente mobilização do ângulo de atrito, e a terceira com 
todas as cimentações destruídas.  
Vaughan (1985) e Maccarini (1987) com estas conclusões, 
experimentalmente, abriram espaço, traçando o caminho, para que 
diversos pesquisadores, mundo a fora, formulassem hipóteses e modelos 
físicos para os solos estruturados. 
Entre tantas hipóteses, se descreverá, sucintamente, os dois 
principais modelos atuais aplicados para analises de solos estruturados: 
o modelo de Leroueil e Vaughan (1990) para compressibilidade; e o 
modelo de Coop e Atkinson (1993), para tensões e deformações. 
 Leroueil e Vaughan (1990) utilizaram areais artificiais 
cimentadas por carbonato de cálcio, fazendo uso de diversos ensaios de 
compressão isotrópica e compressão confinada para estudo das relações 
entre tensões e deformações, concomitantemente cruzando dados 
obtidos para os solos naturalmente cimentados, com outros solos 
artificialmente cimentados, identificaram no espaço tensão média e 
índice de vazios, dois espaços característicos e diferenciados para um 
mesmo solo, comum aos solos artificiais e naturalmente estruturados, 
como ilustrado na Figura número 31.  
O espaço possível à estrutura é visualizado pela região hachurada na 
Figura 31, onde os solos estão sobre influência das cimentações entre 
partículas e da tensão de pré-adensamento virtual, e o espaço 
desestruturado, possível a todos os estados estruturais, onde já não 






Figura 31 - Comparação entre o mesmo solo em condições estruturados 
e desestruturadas no espaço tensões efetivas e índice de vazios  e,' . 
Fonte: Adaptado de Leroueil e Vaughan (1990). 
 
Ainda na Figura 31, é possível visualizar a linha de compressão que 
separa as duas regiões e o ponto Y que é a tensão de cedência, que por 
sua vez é correspondente à tensão de pré-adensamento virtual (CRUZ, 
1996). 
Coop e Atkinson (1993), utilizando ensaios de cisalhamento e 
compressão triaxial, estudaram a relação entre tensões e deformações de 
materiais naturalmente cimentados e, concluíram que esta relação é 
dependente fundamentalmente do estado inicial do material em relação à 
curva de plastificação e à linha de estado crítico no estado estruturado. 
Com base nisso idealizaram um comportamento para os solos com 
cimentações entre partículas, dividindo seu comportamento em três 
classes de níveis principais, com relação à linha de estado crítico e a 
curva de plastificação, como ilustrado na Figura 32.  
A primeira classe (1, na Figura 32) delimita o comportamento dos 
solos em que o cisalhamento se dá como se o solo não fosse cimentado, 
ou seja, a tensão efetiva aplicada é tão alta, que ultrapassa o limite de 
resistência proporcional (yield point), superando também a tensão de 
cedência, plastificando o material durante a compressão isotrópica, 
também denominado de fabric-dominated.  
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A segunda classe (2, na Figura 32) acontece para um estado de 
tensões efetivas intermediário, no qual a quebra das cimentações se dará 
durante o cisalhamento concomitantemente com a mobilização gradual 
do atrito, e a partir do ponto de plastificação, a resistência será 
governada pelo atrito entre as partículas, pois a colaboração da 
cimentação é muito pequena. A curva tensão deformação caracteriza-se 
inicialmente por um pronunciado regime elástico, seguido por ponto de 
plastificação.  
Na terceira classe (3, na Figura 32) o material é cisalhado a 
baixos níveis de tensão efetiva em relação ao grau das cimentações, que 
agora governa seu comportamento, e a relação tensão e deformação, é 
pronunciada pela formação de acentuada tensão de pico, também 
denominado material bonding-dominated. 
 
Figura 32 - Modelo idealizado por Coop e Atkinson, 1993: a) Trajetória 
de tensões; b) Espaço tensões-deformações. Fonte: Coop e Atkinson 
(1993). 
 
 Estudos recentes revelam que o aumento das cimentações ou das 
tensões confinantes, aumenta a resistência ao cisalhamento dos solos, e 
estão associadas à formação de uma resistência de pico bem definida, 
aumentando à tendência à fragilidade, rigidez, e que por outro lado, 
diminuem a dilatação e a tendência ao excesso de poro-pressão negativa 
(HAERI; HAMIDI; ASGHARI; HOSSEINI; TOLL, 2005).    
 Prietto (2004) confirmou o que Sangrey (1972) e Vaughan (1988) 
já haviam observado em partes, depois de uma campanha de ensaios de 
compressões e triaxiais, seguido de análises estatísticas, sobre uma 
grande quantidade de ensaios já realizados pela Universidade Federal do 
Rio Grande do Sul, ao longo dos últimos anos, concluiu que o 
comportamento frágil e rígido, observado para tensões de confinamento 
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baixa, muda de forma gradual para dúctil e plástico, à medida que as 
tensões confinantes aumentam. Que de uma forma geral o 
comportamento tensão-deformação de um solo cimentado, pode ser 
descrito, como sendo inicialmente muito rígido e linear até o ponto de 
plastificação (yield surface ou yield locus), que é bem definido, a partir 
do que o solo experimenta deformações plásticas crescentes até a 
ruptura, que ocorre de modo frágil. O comportamento pós-pico sugere a 
existência de estado último, onde a tensão desvio e a deformação 




2.3.4 A anisotropia e a heterogeneidade 
 
 A anisotropia é um fenômeno que faz com que as características 
intrínsecas e essenciais de algum material, dependam da direção em que 
ocorrem as propagações, de determinado fenômeno físico.  
Obviamente pode-se imaginar que há uma relação direta entre 
anisotropia e heterogeneidade.  
O conceito de heterogeneidade denota por si próprio, o 
significado da mecânica do não contínuo (descontínuo), que estuda o 
comportamento da massa de um material, que é composto por partes de 
diferente natureza, sendo sobre certo ponto de vista, uma perfeita 
descrição para os solos residuais, que por isso resiste e comporta-se de 
maneira desuniforme (MELLO, 1973). 
 Casagrande e Carrilho (1944) distinguiram dois tipos de 
anisotropias. A anisotropia inerente, que ocorre devido às características 
preferenciais de orientação das partículas e de seus constituintes, durante 
a formação do solo. E a anisotropia induzida, que se deve às causas 
físicas transformadoras da estrutura original, que atuaram e atuam no 
solo durante sua história geológica. Para os solos sedimentares a 
anisotropia é vinculada a sua formação e história de tensões, por outro 
lado para os solos residuais, a anisotropia está vinculada à configuração 
herdada pela rocha mãe (REIS, 2004).  
 Maccarini (1980), valendo-se de ensaios de cisalhamento direto, 
analisou em laboratório as características anisotrópicas, de um solo 
residual gnáissico jovem do campo experimental da PUCRJ. Os ensaios 
foram realizados com solo na umidade natural; o ângulo entre a 
superfície de ruptura induzida e os planos de xistosidade do solo, (β), 
foram fixados em 0˚, 45˚ ou 90˚. A Tabela 9 mostra os valores de 
coesão e ângulo de atrito, encontrados para os diferentes valores de (β). 
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Tabela 9 – Índice de vazios inicial, intercepto coesivo e ângulo de atrito 




O autor conclui que os parâmetros de resistência ao cisalhamento não 
foram significativamente afetados, e que houve deformações na ruptura 
menores nas direções das xistosidades (MACCARINI, 1980). 
Seguindo uma tendência, outros muitos pesquisadores como: Reis 
(2004); Reis e Azevedo (1999); Pastore, (1992); Maciel (1991); Costa 
Filho e De Campos (1991); Vaughan e Kwan (1984); Höek (1983); 
Maccarini (1980); Donath (1964); acharam mais comportamento 
isotrópico do que anisotrópico nas massas de solos analisadas, somente 
encontrando significantes anisotropias nos solos residuais de granito e 
gnaisse, no que se refere à componente ligada ao intercepto coesivo.  
Estes solos por possuírem uma aparência heterogênea, nos 
induzem a achar também que são anisotrópicos, o que não se confirmou 
experimentalmente, pelos menos, para os solos residuais oriundos do clã 
granítico brasileiro.  
Abaixo segue alguns dados ilustrativos de diversos autores, que 
procuraram comportamentos anisotrópicos, conforme as xistosidades, 
estratificações e o grau de intemperismo dos solos residuais de gnaisses 
e granitos (Tabelas 10, 11, 12e 13). 
 
Tabela 10 – Coesão e ângulo de atrito de um solo residual de gnaisse 





Tabela 11 – Valores de coesão e ângulo de atrito em ensaios de 
cisalhamento direto de solos saprolíticos com estrutura relíquiar 




Tabela 12 – Coesão e ângulo de atrito de um solo residual jovem e um 







Tabela 13 – Síntese dos resultados obtidos, comparando as 
propriedades da massa de solo com um plano de fraqueza composto por 




Partindo da presunção de que os solos residuais tendem a preservar a 
estrutura reliquiar herdada da rocha matriz, podemos então dizer, que a 
heterogeneidade presente em tais solos, será reflexo direto da 
heterogeneidade da rocha mãe. Deste pressuposto, uma possível 
explicação aparece, pois as rochas sem foliação ou acamamentos, como 
os granitos, basaltos, metabasaltos e argilitos, tendem a ser mais 
uniformes ou apresentarem nucleações ou blocos mais ou menos 
alterados, numa massa de solo já desagregada. Já os solos derivados de 
rochas metamórficas podem apresentar uma heterogeneidade de 
comportamento associada à xistosidade, foliação, bandeamento 
composicional, etc., comuns nos xistos, migmatitos, folhelhos e 






Figura 33 – Variação da resistência à compressão uniaxial de filito com 
a inclinação dos planos de foliação (Sabatakakis; Tsiambaos, 1983, apud 
Papadopoulos; Marinos, 1991, in Pastore, (1992). Fonte: Cruz (1996). 
 
 Ainda quanto à anisotropia induzida, Vaughan et al. (1988) 
afirmou que o efeito de tensões prévias as quais os solos residuais 
tenham sido submetidos, durante sua formação, será pequeno, pois 
segundo o autor, haverá um descarregamento vertical menor do que o 
descarregamento horizontal e, durante o intemperismo, estes efeitos 
anulam, qualquer efeito, anterior de tensões prévias, estando, portanto, a 
estrutura atual em equilíbrio e associada ao seu atual estado de tensões. 
Por outro lado Cruz em 1996, afirma que a dilatação irá ocorrer na 
direção vertical, ficando impedida na direção horizontal, devido à 
liberação de minerais expansivos durante o processo de intemperismo, 
ocorrendo à tendência do estado de repouso (Ko) aproximar-se do 
estado passivo (Kp).  
Atenta-se que os autores divergem quanto à direção hipotética do 
alivio das tensões. 
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3.1 A seleção de materiais e a amostragem 
 
A abordagem experimental constitui a base sólida sobre a qual o 
arcabouço conceitual e os modelos constitutivos devem ser construídos, 
pois permite a identificação das diferentes variáveis do comportamento 
geotécnico e a avaliação dos seus efeitos relativos, isolados e acoplados 
sobre as principais propriedades dos materiais, tanto para solos 
sedimentares quanto para os residuais.  
A essência da experimentação, é a procura pelo modelo 
experimental mais realista e representativo de um fenômeno em estudo, 
cujas conclusões são fundamentadas na observação e no raciocínio 
lógico.  
Por isso são fúteis e cheias de erros as ciências que não nascem 
da experimentação, mãe de todo conhecimento (DA VINCI, 1452-
1519). 
O principal enfoque do trabalho é pesquisar solos com coesão 
verdadeira proporcionada pela estruturação do arcabouço sólido, devido 
às cimentações entre partículas. Neste sentido, os solos residuais 
provenientes do clã granito, abundantes na região sul, essencialmente 
foram uma opção de pesquisa ideal, visto a tendência que esta rocha 
mãe possui, em formar solos residuais granulares, sem a presença ou 
com uma presença mínima de argilo-minerais, portanto, potencialmente 
estes solos, seriam capazes de formar os solos que se desejava. Na 
prática, ocorreu um pouco diferente. Encontrou-se uma grande 
influência da coesão aparente, devido a sua condição não saturada, pois 
estes solos ocorriam em encostas naturais acima da linha do lençol 
freático. Deparou-se também com uma presença significativa de argilo-
minerais, ao longo do manto residual para as amostras estudadas.  
Na prática, antes de se começarem os serviços de campo 
propriamente ditos, procurava-se identificar zonas passíveis de estudos, 
escolhendo e descartando regiões, utilizando como principais recursos: 
Mapeamento de cadastro Geotécnico encontrado em Santos (1997) 
Figura 39, página 99; Figura 38 extraída do Mapa Geológico do Estado 
de Santa Catarina de 1986 (escala 1:500.000), página 98; Mapa 
geológico da Ilha de Santa Catarina de Caruso Junior, escala 1:100.000 
(1993). Utilizavam-se inclusive resultados dos ensaios de cisalhamento 
direto já realizados, em solos semelhantes, como os de Bevilaqua (2004) 
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e os de Dias e Gehling (1985). Ainda para descartar regiões onde se teria 
a possibilidade de ocorrer, solos com valores de coesão aparente 
elevada, ou alguma outra propriedade indesejada, não obstante, 
seguiram-se algumas recomendações do experiente geólogo e ex-
professor da UFSC Vitor Hugo Teixeira.  
Alguns critérios de escolha foram estabelecidos como: 
- Maciços constituídos por solos residuais preservados, expostos 
em corte há pouco tempo, pois assim se teriam poucas chances de 
alterações em sua estrutura natural; 
 - Rocha mãe pertencente ao clã granítico, o que daria grandes 
chances de se encontrar solos granulares com pouca presença de argilo-
minerais. Assim, quando se achasse coesão verdadeira na massa de solo, 
poder-se-ia supor que esta fosse principalmente devida a algum agente 
de cimentação entre as partículas; 
 - Rocha mãe semelhante para os solos, ou pelo menos do mesmo 
clã, granítico, assim poder-se-ia comparar e extrapolar dados; 
 - Certa proximidade da Universidade Federal, por questões de 
custo-benefício.  
Depois de selecionadas tais regiões, procuravam-se taludes 
escavados há pouco tempo, visando o mínimo de alterações na massa de 
solo.  
Não se teve dificuldades em localizar encostas naturais expostas 
há pouco tempo às intempéries, pois haviam ocorrido muitos 
deslizamentos devido às grandes chuvas que assolaram o estado em 
novembro do ano de 2008. 
Desejava-se também que o manto residual de solo fosse 
constituído por materiais com propriedades geotécnicas governantes, 
variando dentro de uma ampla faixa de valores e, que não fossem 
constituídos por uma textura grosseira, para que não se tornasse inviável 
a moldagem dos corpos de prova em laboratório, portanto, se procurava 
solos com textura variando de média a fina, sem presença de materiais 
grosseiros, como pedregulhos e areia grossa. Que a coesão fosse 
governada pelas cimentações entre partículas e, que não desagregasse 
em presença da água, o que foi muito difícil na prática. 
Das regiões exploradas, encontraram-se os materiais 
compatíveis com o que se desejava, em quantidade suficientemente 
razoável para pesquisa, somente na região de São Pedro de Alcântara 
(Figura 37). Não obstante, incluiu-se no trabalho como valores 
comparativos, também os dados de pesquisa exploratória realizada nas 
regiões rejeitadas como as regiões de Florianópolis e Colônia Santana 
(Figura 37, pág.97). 
 93 
O programa de saídas de campo para coleta de amostras foi 
realizado durante o período de setembro de 2009 até abril de 2010. Os 
serviços de campo em geral foram bem dificultosos, pois as regiões 
eram de difícil acesso e as estações muito chuvosas. Os ensaios de 
laboratório iniciaram em outubro de 2009 e se estenderam até junho de 
2010. 
A primeira etapa dos serviços foi o procedimento padrão de 
coleta de material, considerando-se todas as premissas expostas acima, 
escolhiam-se dentro da encosta recentemente exposta, lugares onde 
visivelmente tinham ocorrido menores perturbações. Nestes lugares, 
para obtenção de material de coleta, escavava-se eliminando a capa 
superficial, com aproximadamente 50cm, sujeita as variações 
volumétricas devido às mudanças no teor de umidade, e ao transporte de 
materiais devido principalmente à erosão, agente que atua intensamente 
nestes solos, inclusive com formação intensa de voçorocas. Também se 
rejeitavam material aparentemente coluvionar ou de outras origens 
sedimentares.  
As amostras deformadas foram coletadas em sacos plásticos, 
visando ensaios de caracterização. Amostras indeformadas em forma de 
blocos, envoltas por sacos plásticos, acomodadas em caixas de madeira, 
cobertas por serragem, posteriormente armazenadas dentro da câmara 
úmida, visando à integridade e representatividade, segundo a 
preservação do teor de umidade natural. Posteriormente, objetivava-se 
extrair e moldar destas amostras, corpos de prova, para a realização dos 
ensaios de perda de massa por imersão em água, expansão, cisalhamento 
direto e compressão diametral. Foram coletados em torno de 35 blocos 
indeformados, com volume cúbico aproximado de 15x15x15cm. Devido 
às fracas cimentações de alguns solos houve muitas quebras de blocos e 
amolgamentos.  




Figura 35 – Amostragem de blocos indeformados dos solos A1 
(esquerda) e região de amostragem dos solos A2, A8 e A9 (direita). 
 
Procurou-se seguir as recomendações técnicas vigentes 
conforme a NBR 9604/1986b, NBR 9820/97, NBR 6457/1986a, BSI 
1377/1975 e ASTM STP 479. 
Destes 35 blocos, foram aproveitados apenas 27 (vinte e sete) 
amostras indeformadas. O inaproveitamento se deve as chuvas, quebra 
de blocos, choques acidentais, objetivos exploratórios e retrabalhos 
diversos. Nas Figuras 34 e 35 ilustram-se exemplos de amostragem. 
Ainda em campo, fazia-se um pré-teste, inundando uma 
pequena amostra de solo em um pote de água. Descartavam-se solos 
com desagregações significativas. Com este procedimento visava-se 




3.2 O conceito de perda de massa por imersão em água (PMI) 
 
Devido à utilização do conceito de perda de massa por imersão, 
ainda em campo como critério de seleção das amostras, neste momento 
se introduz este conceito. 
Partiu-se do pressuposto de que um solo com cimentações entre 
partículas, onde o agente cimentante não é removível pela água, pelo 
menos em um curto período de tempo, deverá se manter estruturado, 
mesmo sem tensões confinantes ao seu entorno ou quando submerso em 
água, como exemplificado na Figura 36. Segundo Maccarini (1996) um 
material cimentado deve apresentar uma resistência à tração verdadeira, 
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Figura 36 – Conceito de estruturação verdadeira. 
Fonte: Atkinson (1996). 
 
Assim sendo, como não existe normativa de procedimento deste 
ensaio utilizando amostras naturalmente estruturadas, determinou-se que 
os solos que se mantivessem estruturados após o período de 48 horas 
imersos, ou que pelo menos, que se apresentassem com perda de massa 
por imersão em água (PMI) menor do que 10% seriam considerados 
materiais possuidores de uma coesão verdadeira significativa, e, 
provavelmente sustentar-se-iam intactos, durante os procedimentos dos 
ensaios mecânicos. Estes solos são denominados selecionados. Os solos 
que desagregavam durante o ensaio eram rejeitados, e denominados 
como tal. Por estas razões fazia-se o pré-teste. 
Genericamente, se poderia supor que os solos selecionados são 
possuidores de cimentações entre partículas ou de coesão argilo-mineral 
significativa. De outra forma, para os solos rejeitados poder-se-ia fazer 
uma tentativa de classificação, separando-os segundo as quatro 
principais causas hipotéticas de desagregação, da seguinte forma: não 
possuem ligações devido às cimentações entre partículas; suas partículas 
estão ligadas por forças de outra origem, como coesão aparente, por 
exemplo; existe no arcabouço sólido alguma substância reativa a 
presença de água; possuem cimentações entre partículas, mas estas são 
fraquíssimas.  
Uma avaliação mais detalhada não faz parte do escopo proposto 
pelo trabalho, e pode ser encontrado nos trabalhos de Ingles (1962), 








3.3 Os Materiais utilizados na pesquisa 
 
 
3.3.1 Os aspectos gerais das condições geo-climáticas das regiões em 
estudo 
 
 As regiões escolhidas para estudo se localizam nos municípios 
de: Florianópolis, São José e São Pedro de Alcântara no estado de Santa 
Catarina, Brasil. São as regiões 1, 2, 3, 4 e 5, como ilustrado na Figura 
37.  Mais especificamente: Região 1, no município de São Pedro de 
Alcântara; Região 2, Colônia Santana, município de São José; Região 3, 
SC-401, primeiro ponto, no município de Florianópolis; Região 4, SC 
401, segundo ponto, município de Florianópolis; Região 5, Pantanal- 
Costeira, município de Florianópolis. 
As regiões de estudo estão contidas ao longo da região entre o 
planalto basáltico brasileiro e o oceano, onde surgem planícies costeiras 
combinadas com elevações de até 500 metros de altura, denominadas 
genericamente de Serra do Mar, também enseadas, baias, pontas e ilhas 
(BIGARELLA; LEPREVOST; BOLSANELLO, 1985). Nesta região, 
sobre a placa basáltica interna, os derrames de rochas graníticas pré-
cambrianos cristalinas e as rochas graníticas-metamórficas, estão 
associados com formações alternantes de rochas sedimentares e 
metamórficas de origem e agentes de formações diversos, sobre forte 
influência das mudanças paleo-climáticas, dominada atualmente, pelas 
condições geofísicas de formação dos solos residuais (BIGARELLA, 
LEPREVOST; BOLSANELLO, 1985). Esta configuração geológica 
granítica predomina e se estende pela Serra do Mar ao longo da costa 
meridional brasileira, desde a região de Torres, no Rio Grande do Sul, 
até o Estado do Espírito Santo (VARGAS, 1977). 
 Geologicamente a Ilha de Santa Catarina, (Figuras 37, 38 e 39), 
pode ser descrita como um conjunto de rochas cristalinas graníticas, 
granitóides, riolitos, associados aos processos de vulcanismos que 
representam o Ciclo Tectônico Brasiliano, cortado localmente por 
diques de diabásios de idade Juro-Cretácia, provenientes do derrame 
basáltico da bacia do Paraná, sobrepostos por sedimentos recentes, 
relativos aos eventos terciários e quaternários (BIGARELLA; 
LEPREVOST; BOLSANELLO, 1985).  
O Mapa Geológico do Estado de Santa Catarina de 1986 (escala 
1:500.000) manifesta-se sobre a formação desta região, como sendo um 
clã granítico denominado geologicamente de PPZγ,pg, Suíte Intrusiva 
Pedras Grandes (Figura 38), constituído por granitos, sieno-granitos, 
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granitóides, e às vezes, meta-granitos e gnaisses, com comportamento e 
constituição isótropa e homogênea. Em geral, constituem-se 
principalmente pelos seguintes minerais: biotita, hornblenda, anfibólio, 




Figura 37 – Localização geográfica das regiões exploradas 1, 2, 3, 4 e 
5, circunscritas em vermelho. Fonte: Adaptado de GOOGLE, junho de 
2010 (www.google.com.br). 
 
O clima característico das regiões em estudo é subtropical 
úmido, também denominado de clima mesotérmico, proporcionando 
temperaturas agradáveis, com média anual entre 16 a 20˚C, com chuvas 
bem distribuídas durante o ano e índice pluviométrico anual médio entre 
1250 a 2000mm, com picos nos meses de novembro e janeiro, atingindo 
100 mm mensais em média, sob uma umidade relativa do ar média de 
80%.  
Originalmente, predomina as matas e campos intercalados por 
mangues. É uma região muito ventosa, principalmente nas estações 






Figura 38 – Figura retirada e adaptada do Mapa geológico de Santa 
Catarina na escala de 1:500:000, de 1986, Ministério de Minas e 
Energia, 11º  Distrito Regional do DNPM. Fonte: Adaptado do Mapa de 
Santa Catarina, 1:500:000, MME-DNPM (1986). 
 
A região está contida em uma grande área urbanizada, com 
população média de 50-200 habitantes por km², que parece muito 
afetada pelas mudanças climáticas, causadas pelo homem, nos últimos 
40 anos, onde também se observam incidências cada vez maiores de 





Figura 39 – Mapa de cadastro geotécnico do município de Florianópolis 
sem escala. Fonte: Santos (1997). 
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3.3.2 Materiais da região 1 (São Pedro de Alcântara – SPA)  
 
 Procurou-se dispor em grupos os solos pesquisados, segundo 
agrupamentos lógicos. Para tal tratou-se de agrupá-los dentro de suas 
regiões, em famílias, usando como critério de separação seu aspecto 
táctil-visual e comportamento característico apresentado. Adotou-se 
como padrão as recomendações contidas na ASTM D3089-04/1998, 
NBR 6459/1984b, NBR 6402/1995, IAEG (1979) e Sistema Unificado 
de Classificação dos Solos (SUCS) adaptado por Casagrande (1948). 
Desta forma, a seguir percorrem-se todas as regiões e solos estudados. 
Inicia-se com a encosta de São Pedro de Alcântara.   
 O município de São Pedro de Alcântara pertence à região da 
Grande Florianópolis, possui variação de altitude de 100m (Limite 
Leste-Rio Maruim) à 805m (limite Oeste-Morro das Antas), sobre 
latitude de 27º33’13’’ e Longitude de 49º42’37”. A via principal de 
acesso é a estrada estadual SC-407 (Figura 40)..  
 
Figura 40 – Imagem de satélite da região de São Pedro de Alcântara, e 
suas formações graníticas. Fonte: GOOGLE, dezembro de 2009 
(www.google.com.br). 
 
A encosta em estudo é constituída por um talude de solo residual de 
rocha granítica (Figuras 41 e 44) situado no centro da cidade de São 
Pedro de Alcântara, as margens da Avenida Augusto Deschamps, que na 
seqüência é denominada de SC-407, vizinho à edificação número 114, 
com altura aproximada de 35 metros, proveniente de uma encosta, que 
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sofreu deslizamento em decorrência das grandes chuvas de novembro de 
2008, inclusive com uma morte e diversos desabrigados. As Figuras 41, 
42, 43 e 44, foram utilizadas para estimar a geometria inicial da encosta 










Figura 42 – Visualização da encosta, algumas horas antes do 





Figura 43 – Visualização do volume parcial deslizado da encosta. 





Figura 44 – Imagem de satélite do talude de pesquisa. Fonte: 
GOOGLE, dezembro de 2009 (www.google.com.br). 
  
Na Figura 43 pode-se visualizar a região afetada, depois da limpeza e 
desimpedimento da avenida central (SC 407). Nas Figuras 42 e 43, é 
possível avaliar as dimensões iniciais do talude. 
A região de São Pedro é cortada por cursos de água com 
declividade acentuada, que provocam processos de sedimentação sobre 
as formações residuais (Figuras 40, 41 e 44). No talude em estudo, 
devido ao alto grau de alteração existente, ocorre uma intensa 
heterogeneidade e variabilidade de minerais, produzindo diversas 
colorações, tanto verticalmente quanto horizontalmente, com muitos 
pontos de afloramento de alteração de rochas (Figura 46 e 47). Não se 
sabe qual a designação geológica, exata desta rocha que gera este perfil 
residual. Sabe-se que se trata de um granito, conforme indicações 
geológicas na Figura 38, e que é geologicamente muito parecido com o 
granito Ilha, que será descrito mais adiante. A designação exata da rocha 
não é objetivo deste trabalho, portanto, bastando-se estabelecer uma 
correlação, para que se possa extrapolar a prática e a experiência obtidas 
na pesquisa (ISRM, 1981). Os horizontes mais próximos à rocha mãe 
apresentam-se com matriz predominante granular, textura grosseira, alta 
rigidez e baixa coesão, como se pode observar na Figura 47 para as 
amostras A3 e A14 (horizonte C). Por toda a massa de solo de forma 
aleatória, ou seja, sem orientação predominante, encontram-se 
descontinuidades de origem reliquiar da rocha mãe, em forma de veios 
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com coloração escura, formando muitas vezes, supostos planos de 
fraqueza na massa de solo como se observa para as amostras A1, A18, 
A19, A20 e A21.  
 
 
Figura 45 – Croqui demonstrativo dos serviços de campo e 





Figura 46 – Região de amostragens dos solos A1, A2 e A3, 





Figura 47 – Região onde foram retiradas as amostra A3 e A14, 
horizonte C. 
 
 Estas descontinuidades são resíduos de óxidos metálicos de 
magnésio ou manganês com presença de ferro, segundo observações do 
geólogo Vitor Hugo Teixeira. Encontram-se pontos de concentração 
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com materiais mais coesivos, em direção à superfície e presença de 
argilo-minerais significativa, como na amostra A22, por exemplo. Estes 
são devidos a concentrações isoladas de feldspatos alterados e minerais 
claros. Com o aumento da profundidade, começam a predominar as 
matrizes estruturadas, aumentando a rigidez, o que era de se esperar. 
Devido à heterogeneidade, existem horizontes com predominância de 
areias siltosas, siltes arenosos e siltes-argilosos, de coloração-vermelho-
rosáceos, muito sensíveis à água, que dominam o talude como a amostra 
A2, por exemplo, e que pode ser observada na Figura 46, provavelmente 
horizonte C. Foram coletadas as seguintes amostras nesta região: A1, 
A2, A3, A8, A9, A10, A11, A14, A18, A19, A29, A21, A22, A23, A24 
e A27, conforme croqui demonstrativo dos serviços de campo ilustrado 
na Figura 45.  
O perfil como um todo é muito heterogêneo, como se pode 
observar na Figura 46 que exibe o corte realizado para o retaludamento 
da primeira banqueta, da mesma forma, a Figura 47, mostra o cenário 
durante os serviços de escavações para correção da declividade do 
talude, onde se podem ver os solos ao entorno de alterações de rochas e 
matacões, em uma área muito heterogênea. 
 As amostras apresentam grande variabilidade de minerais sobre 
diversos estados físicos de alteração, como se pode observar nas figuras 
e ilustrações do texto. Os solos que foram selecionados segundo o 
critério de perda de massa por imersão são os seguintes: A1, A2, A11, 
A18, A20, A21 e A22, todos da encosta de São Pedro de Alcântara 
como se observa na Tabela 14. 
 
 
3.3.2.1 Observações de caráter geral sobre a amostra A1 
 
A seguir, faz-se uma breve explanação sobre as observações 
feitas em campo e em laboratório durante a perda de massa por imersão 
e expansões, das amostras agrupadas por semelhança, quando possível. 
Os resultados das expansões e de outros ensaios encontram-se na Tabela 
síntese número 23, página 173. 
A amostra A1 trata-se de um solo classificado como areia 
siltosa com pedregulho, constituída por grande quantidade de silte 
próxima de 35% e pequena de argila (2%). Compacta, bem estruturada e 
não saturada, de coloração predominantemente amarelada, horizonte C, 
com descontinuidades em forma de rajadas escuras, conforme se 
observa na Figura 48, distribuídas em planos aleatórios. Durante a 
retirada de amostras, apresentava-se bem coesivo, inclusive dificultando 
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a penetração das ferramentas utilizadas para escavação. Em laboratório, 
foi submetida ao ensaio de perda de massa por imersão (PMI), por um 
período de 48 horas, mantendo-se sem desagregações. 
 
Figura 48 – Foto do solo A1. Pode-se observar a distribuição 
dos planos aleatórios pela massa de solo bem acentuados.  
 
Quando submetida ao ensaio de expansão, não apresentou 
expansões significativas, sendo que, foram repetidos três corpos de 
prova, que por sua vez, apresentaram pequenas expansões estruturadas 
em relação aos outros solos, entorno de 0,0099-0,048% e tempo para 
expansão máxima variando entre 100-165s. Os valores das expansões 
desestruturadas estão entre 3,27% e 11040s. 
 
 
3.3.2.2 Observações de caráter geral sobre a amostra A18 
 
A amostra A18 é composta predominantemente por silte 
arenoso com argila, muito semelhante à amostra A1, com a presença das 
mesmas colorações e estruturas relíquiares. Porém, os planos de 
fraqueza aleatórios contidos em sua massa parecem acentuar-se, tornam-
se mais escuros e quebradiços, talvez mais ativos com relação à amostra 
A1. Pode-se observar esta mudança na Figura 49. 
 Figura 49 – Fotos do solo A18, horizonte C.  
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O material que preenche as descontinuidades parece tornar-se 
mais quebradiço e ressecado, com relação aos materiais que preenchem 
as descontinuidades da amostra A1, transformando-se em um 
aglomerado com aspecto pedregulhoso. Quando submetida ao ensaio de 
perda de massa por imersão, da mesma forma que o A1, permaneceu 
estável, por outro lado, durante a expansão, diferentemente, apresentou 
uma rápida e pequena expansão (5minutos). 
 
 
3.3.2.3 Observações de caráter geral sobre as amostras A20, A23, 
A24 e A25 
 
A amostra A20 trata-se de um silte arenoso de coloração 
amarela clara, onde as rajadas escuras existentes na amostra A1, ainda 
estão presentes, porém possuem coloração mais clara, parecem 
dissolvidas na massa, não formando mais planos de fraqueza tão 
acentuados, observar na Figura 50. São solos do horizonte C. 
Durante a retirada de amostras o solo apresentava-se bem coesivo, 
inclusive dificultando a penetração das ferramentas utilizadas para 
escavação, durante a amostragem. Esta amostra foi submetida ao ensaio 
de perda de massa por imersão (PMI), inclusive acima do período de 48 
horas. Permaneceu imerso durante o período de 48 horas, não 
apresentando desagregações. Quando submetida ao ensaio de expansão 
apresentou expansões rápidas, inicialmente, que se estenderam até 60 
segundos. Apesar de pequenas as variações volumétricas permaneceram 
até 24 horas, após o inicio do ensaio de expansão. Posteriormente às 24 
horas, não houve mais variações volumétricas significativas. 
 Optou-se por analisar conjuntamente a amostra A20, outras 
amostras que se retirou de campo para fins exploratórios. Estas amostras 
eram muito semelhantes tátil e visualmente a amostra A20, 
principalmente no que diz respeito, à coloração e distribuição dos planos 
de descontinuidades, conforme se pode observar na Figura 50, porém 
apresentaram perda de massa por imersão de 100%, desagregando. Estas 
amostras são as amostras A23, A24, A25. Abaixo seguem fotos 




Figura 50 – Fotos: a) Solo A20; b) Solo A23; c) Solo A24.  
 
 
3.3.2.4 Observações de caráter geral sobre a amostra A21 
 
A amostra A21, da mesma forma que a amostra A20, constitui-
se de areia siltosa de coloração amarela clara, e as descontinuidades 
continuam presentes, porém com coloração clara (Figura 51). Observa-
se que com a diminuição da profundidade ocorre mudança de coloração 
no material que preenche as descontinuidades. A amostra A21 é um solo 
do horizonte C. De difícil amostragem, foi submetida ao ensaio de perda 
de massa por imersão (PMI), durante o período de 48 horas, não 
apresentando desagregações. Quando submetida ao ensaio de expansão 
não apresentou expansões significativas, durante os primeiros 2 
minutos, apresentando expansões depois deste período que se 
estenderam lentamente até o dia seguinte (24 horas). Posteriormente às 
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Figura 51 – Foto do solo A21 (solo central) comparado com os 
solos A20 e A22. Pode-se observar a distribuição dos planos aleatórios 
pela massa de solo, que enfraquecem em relação ao solo A20.  
 
 
3.3.2.5 Observações de caráter geral sobre as amostras A2, A8, A9, 
A16, A17, A19 e A27 
 
A amostra A2 trata-se de uma areia siltosa com 2,5% de argila e 
pedregulho fino, horizonte C, coloração predominantemente rosa 
avermelhado, com pequena presença de partículas de coloração escura, 
semelhantes as que existiam nos planos de fratura da amostra A1, porém 
agora, estas estão muito dispersas na massa do solo, não mais 
aglomeradas formando planos de fraqueza, observar a Figura 52. 
Durante a retirada das amostras estas se apresentavam moderadamente 
coesivas, por isso ocorreram muitas quebras de amostras. Esta amostra 
foi submetida ao ensaio de perda de massa por imersão (PMI), com 
valor menor do que 10%, apresentando desagregações, que se considera 
sem significância, possivelmente devidas à amolgamentos e 
imperfeições superficiais, da moldagem do corpo de prova cilíndrico e 
grande sensibilidade.  
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Figura 52 – Fotos dos solos A2 e A19.  
 
Quando submetida ao ensaio de expansão sobre os planos 
horizontais e verticais do corpo de prova, as deformações horizontais 
foram bem maiores do que as verticais, com posterior constância em 
180 segundos. 
A amostra A19 é visualmente muito semelhante à amostra A2, 
como se observa na Figura 52, areia siltosa, com forte presença de 
partículas de feldspato alterado de coloração branca, quartzo e óxidos.  
Quando submetida ao ensaio de perda de massa por imersão, apresentou 
rápidas e fortes desagregações, com formação de bolhas, e grande 
movimentação, com desagregação total em 1 minuto. Quando submetida 
ao ensaio de expansão, primeiramente, apresentou fortes e rápidas 
variações volumétricas iniciais, que depois permaneciam, e se 
espaçavam no tempo, finalizando em torno de 22 horas. Esta amostra, 
foi a segunda que mais expandiu, perdendo em grandeza para a amostra 
A22, porém foi a que mais demorou a expandir. Apesar de muito 
semelhante à amostra A1, este solo apresentou propriedades indesejadas 
de fortes desagregações, quando submersa em água, por isso não foi 
submetido a ensaios mecânicos nem avaliação da anisotropia e 
heterogeneidade. 
As amostras de solo A8, A9, A16, A17 e A27 são areias 
siltosas, predominantemente granulares, com grande quantidade de silte, 
constituídas secundariamente por areia média a fina, com pouca 
presença de areia grossa e pedregulho, marcada pela presença de 
feldspato alterado, composta por forte e acentuada coloração 
avermelhada, muito semelhante à amostra A2 (Figura 53). Os solos com 
este tipo de aspecto e texturas, visualmente, dominam o manto residual 
desta encosta, ilustra-se esta reflexão, com as imagens do talude nas 
Figuras 54, 55, 56 e 57. Apesar de serem pouco coesivos, apresentam-se 
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de fácil amostragem. As amostras A8 e A9 foram submetidas ao ensaio 
de perda de massa por imersão (PMI), apresentando desagregações 
rápidas e totais. Inicialmente durante a imersão em água pura, ocorre 




Figura 53 – Solo A9. 
 
A amostra A9, após 1 minuto, aproximadamente, encontrava-se 
completamente desagregada. As amostras A16 e A17, somente foram 
caracterizadas e submetidas à perda de massa por imersão.  
A rápida desagregação e acentuada formação de bolhas quando 
imersos em água pura, indica que a influência da coesão aparente seja 
alta neste arcabouço sólido. Quando submetidas ao ensaio de expansão 
sobre o plano vertical apresentaram expansões altas quando comparadas 
com os solos A1 e A2.  
Apesar de possuírem variações volumétricas de mesma 
grandeza entre si, diferem um pouco no tempo de estabilização das 
mesmas, pois a amostra A8, sofreu variações volumétricas 
extremamente rápidas, que por sua vez, se completaram em 180s, e a 
amostra A9, estabilizou suas deformações em 540s.  
Devido à semelhança tátil-visual é de se esperar, que as 
amostras A16 e A17 se comportem muito semelhantemente às amostras 





Figura 54 – Visualização do domínio dos solos semelhantes ao 
solo A2, sobre o perfil residual do talude e, em geral por toda a região 
















Figura 57 – Visualização do domínio: vista frontal. 
 
 
3.3.2.6 Observações de caráter geral sobre as amostras A3 e A14 
 
As amostras A3 e A14 são areias siltosas, que possuem uma 
coloração predominantemente cinza médio a claro, de comportamento 
fortemente granulares, e presença marcante de areia grossa e até 
pedregulhos, parecendo representantes do horizonte C, de textura 
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grosseira, muito próximas da rocha mãe, como se pode contemplar na 
Figura 58. A amostragem foi dificultosa, pois se tratavam de solos muito 
pouco coesivos, por isso ocorriam muitas quebras de amostras, durante 
sua retirada. A amostra A3, foi submetida ao ensaio de perda de massa 
por imersão (PMI), apresentando PMI = 42%, portanto as desagregações 
foram significativas, sem formação de bolhas. Por outro lado a amostra 





Figura 58 - Visualização da área predominada pelos solos A3, 
A14 e semelhantes, ao entorno da rocha mãe. 
 
Acredita-se que a ocorrência da desagregação brusca em geral é 
provocada pelo fato destes solos de natureza puramente granular, apesar 
de estarem relativamente próximos da rocha mãe, já terem perdido 
quase toda a cimentação relíquiar e, ao mesmo tempo, ainda não 
sofreram influência do processo de argilização em direção à superfície. 
Por outro lado, quando submetidas ao ensaio de expansão sobre o plano 
vertical, inopinadamente, não apresentaram variações volumétricas, 
causando surpresa, pois era de se esperar, um comportamento 
semelhante aos já identificados. Estes fatos foram comprovados pela 
realização de mais dois ensaios de expansão, para a mostra A3, que por 
sua vez, confirmaram tal tendência diversa. 
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Devido as suas condições indesejadas, não foram submetidos 
aos ensaios mecânicos, nem foram avaliadas as condições de 
heterogeneidade e anisotropia. 
 
 
3.3.2.7 Observações de caráter geral sobre a amostra A10 
 
 A amostra A10 é um silte arenoso com argila (17%), sem 
pedregulho de forte coloração rubra (vermelha), possuindo um aspecto 
bem homogêneo, apesar de ocorrem algumas poucas concentrações de 
areia grossa à média, em forma de lentes em seu interior, que muitas 
vezes, rompem com facilidade durante a amostragem, aparecendo 
também em forma de bolsas, parecendo estarem em um grau de 
alteração elevado, notam-se tais detalhes na Figura 59. No geral, durante 
a retirada de amostras apresentavam-se bem coesivas e de fácil 
amostragem. Como está relativamente próxima à superfície, afigura-se, 
que a matriz desse solo, recebeu grande influência de processos 
superficiais de argilização e deposição de agentes cimentantes diversos 
em seus vazios por lixiviação, além de ácidos orgânicos e plasma 
organo-úmico proveniente da vegetação local, representante do 
horizonte B.  
 
 
Figura 59 – Solo A10 (direita) comparado ao solo A9 
(esquerda). 
 
O corpo de prova que foi submetido ao ensaio de perda de 
massa por imersão (PMI), apresentou lentas desagregações com 
formação de bolhas, até uma desagregação total onde se reduz 
finalmente a pedaços de amostra. Quando submetida ao ensaio de 
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expansão, apresentou expansões significativas, de mesma grandeza do 
grupo anterior (A9), porém lentas e dispersas no tempo. Observou-se, 
comparando este solo com o grupo anterior, que ao aumentar a fração de 
argila na matriz de solo, as expansões se tornam lentas e dispersas no 
tempo, o que era de se esperar, pois aumentando a fração argilosa, 
aumentamos as propriedades vinculadas à plasticidade do solo. 
 
 
3.3.2.8 Observações de caráter geral sobre a amostra A11 
 
O solo A11 trata-se de uma argila arenosa com silte de 
coloração vermelha escura, sem presença de pedregulhos, horizonte B. 
Possui um aspecto bem homogêneo e coesivo, apesar de algumas 
concentrações de partículas de areia média à fina, em sua massa, 
provenientes possivelmente da lenta alteração de minerais quartzosos, 
muitas vezes concentradas em regiões, em forma de lentes ou bolsas em 
seu interior, proporcionando fraqueza, rompendo e dificultando a 
amostragem (Figura 60). Foi submetida ao ensaio de perda de massa por 
imersão (PMI), não apresentando desagregações. Por se encontrar 
relativamente próximo a superfície, acredita-se que sua matriz tenha 
sofrido fortes efeitos da argilização superficial, com deposição de óxidos 




Figura 60 – Solo A11 (amostras utilizadas na compressão 
diametral). 
Quando submetida ao ensaio de expansão apresentou pequenas 
e rápidas expansões. 
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3.3.2.9 Observações de caráter geral sobre a amostra A22 
 
Esta amostra, A22, é um silte argiloso com areia fina, muito 
diferente do restante das amostras coletadas no maciço de São Pedro. 
Possui um aspecto tátil e visual de material bem coesivo, discordando 
do restante das amostras, porém visualmente, mantendo alguns traços 
mineralógicos em comum, coloração clara tendendo a branca. Tais 
aspectos podem ser avaliados segundo a Figura 61. Aparentemente 
acredita-se que este material seja originado por uma grande 
concentração de feldspatos alterados. Possui a maior quantidade de 
argila entre todas as amostras estudadas, aproximadamente de 29%, 
concomitantemente maior índice de plasticidade, igual a 35%. Possui 
um aspecto de relativa homogeneidade e não apresenta planos de 





Figura 61 – Solo A22 (esquerda), comparado com outros solos 
(amostras utilizadas na compressão diametral). 
 
 
Quando submetida ao ensaio de perda de massa por imersão, 
não apresentou desagregações, e durante o ensaio de expansão 
apresentou uma rápida e grande expansão estruturada de 0,28-0,65% 
para um tempo médio de 30 minutos. Sua expansão não é a mais lenta, 
porém esta entre as maiores em valor de grandeza, entre as amostras 
analisadas. A expansão desestruturada foi de 4,69% para 82020s. 
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3.3.3 Materiais da região 2 (Colônia Santana)  
 
A região é constituída por um talude situado próximo da estrada 
que une o distrito de Colônia Santana, pertencente ao município de São 
José, ao município de São Pedro de Alcântara, próximo à edificação 
com número 10250, no lugar conhecido como Fundo do Bar do Osni, 
aproximadamente 10 km da BR 101, com altura estimada em 20 metros, 





Figura 62 – Local de amostragem do solo A5, que corresponde à 
amostra 02 da figura. 
 
 O solo residual é proveniente de uma rocha mãe muito 
semelhante ao granito encontrado na região 1, por estas razões, o manto 
residual existente é muito semelhante ao perfil de São Pedro de 
Alcântara (Figura 62). O talude é muito íngreme e erodido. Segundo as 
descrições do geólogo Vitor Hugo Teixeira, o talude é constituído pelos 
horizontes B e C de um granito gnaisse grosseiro, formando um solo 
síltico-areno pouco argiloso avermelhado (horizonte C) e argilo-siltoso 
avermelhado (horizonte B). 
Este perfil como um todo não se apresentou muito heterogêneo, 
apesar de apresentar grande variabilidade de minerais e estados físicos 
de alteração. Trata-se de uma amostra de solo de coloração 
predominantemente vermelho suave, com presença de material granular 
como pedregulhos, podendo até ser denominada de pedregulho arenoso 
com silte e pouca argila, denominada amostra A5, retirada á uma 
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profundidade aproximada de 3 a 4 metros. Não apresentou planos de 
fraqueza. Durante a manipulação da amostra em laboratório, foi possível 
perceber que apesar de se apresentar bem coesivo, parecia 
aparentemente desestruturado, pois parecia apresentar-se em um estado 
de plasticidade que o mantinha pouco resistente, ou seja, sem rigidez, 
característica dos solos desestruturados ou sedimentares. Foi submetida 
ao ensaio de perda de massa por imersão (PMI), apresentando 
desagregações lentas, porém totais. Acredita-se que esta amostra 
inicialmente em algum momento em sua historia geológica, tivesse sido 
possuidora de uma coesão verdadeira alta e representativa, porém foi 
completamente alterada devida provavelmente ao fato de ser um 
colúvio, derivado de algum antigo escorregamento, pois existem fortes 
indícios visuais de formação de superfícies de ruptura antigas, por todo 
o talude, conforme se pode observar na Figura 62. Quando submetida ao 
ensaio de expansão não apresentou expansão, sendo que consideramos 
para este caso um tempo de análise dobrado de 96 horas.  
 Devido às propriedades encontradas, não se se realizaram ensaios 
mecânicos para estes solos, nem se avaliaram anisotropia e 
heterogeneidade. Os valores encontrados para o solo desta região 
serviram apenas como dados exploratórios e comparativos. Por estas 
razões também não se coletou mais amostras nesta região. 
 
 
3.3.4 Materiais da região 3 (Florianópolis primeiro ponto, SC401) 
 
A região é constituída por um corte em talude situado as 
margens da rodovia SC 401, que liga o centro da capital ao norte da Ilha 
de Santa Catarina, com altura média de 45 metros, proveniente de uma 
encosta que sofreu deslizamento em decorrência das grandes chuvas de 
novembro do ano de 2008, inclusive com uma morte e fechamento da 
rodovia durante semanas, com enormes prejuízos. Estima-se que o 
deslizamento tenha retirado uma massa média de 15 metros de 
espessura, sobre a camada atual, conforme a Figura 63. O solo residual é 
proveniente da rocha mãe do clã granítico, denominado Granito Ilha, 
muito comum na região, reconhecido e classificado por Santos em 1997. 
Apresenta granulação média a grosseira. Mineralogicamente é 
constituído por plagioclásio, k-feldspato, quartzo e biotita. Apresenta 
um modelo geomorfológico de morros altos, fortemente dissecados, 
arcabouço sólido estruturado, sobre forte influência da coesão aparente, 
com encostas íngremes, afloramento de matacões, intensamente 
alterados, de coloração cinza à rosácea.  
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Santos (1997) enfatiza em seus trabalhos de campo, que o 
granito Ilha apresenta pouca variação textural, sendo isótropo, de 
composição mineralógica homogênea ao longo da região. Porém devido 
ao alto grau de alteração existente, ocorre uma intensa heterogeneidade 
nos horizontes. Os horizontes mais próximos à rocha mãe apresentam-se 
com matriz predominante granular e alta rigidez. Com a diminuição da 
profundidade, em pequena escala começam a predominar as matrizes 
coesivas, diminuindo a rigidez. Devido à heterogeneidade existem 
horizontes com predominância de areias siltosas, siltes arenosos, siltes-






Figura 63 – Vista lateral esquerda da encosta, onde se observa 





Figura 64 – Vista da última banqueta do taludamento realizado na 
encosta, antes da colocação do sistema de drenagem, observando-se a 
presença de material aparentemente de natureza coesiva. 
 
Nesta região coletou-se somente uma amostra, visto a hipótese 
de que, provavelmente, somente se encontrariam solos com as 
propriedades semelhantes à amostra exploratória coletada, denominada 
de amostra A12, mostrada em detalhe na Figura 64, retirada da 
profundidade aproximada de 3-4 metros. Trata-se de uma argila arenosa 
com silte, de forte coloração vermelha escura (Figura 66), com aspecto 
macroestrutural, granular e grosseiro, todos representantes do horizonte 
C. 
Apesar de bem coesivo, apresentava-se muito rijo, e de difícil 
amostragem. Como aparentemente parece ter se formado próximo a 
superfície, parece que a matriz desse solo, recebeu grande influência de 
processos superficiais de argilização e deposição de agentes cimentantes 
em seus vazios. O corpo de prova foi submetido ao ensaio de perda de 
massa por imersão (PMI), apresentando fortes e rápidas desagregações, 
com formação de muitas bolhas, desagregando totalmente em 12 horas. 
Devido a sua rigidez e dessecamento, acredita-se que sua coesão total, 
seja principalmente devida aos efeitos da coesão aparente. Quando 
submetida ao ensaio de expansão apresentou expansões significativas e 
lentas. Estas variações volumétricas se estenderam, por 39 minutos. 
Outro aspecto importante observado é que durante o tempo em 
que esta a amostra permaneceu na câmara úmida, esperando para ser 
ensaiada, ocorreu, uma significativa alteração em seu teor de umidade 
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inicial, em torno de 5%, provocando na amostra um enrijecimento, 
notado durante o manuseio e moldagem dos corpos de prova (Figura 
66). 
 
Apesar da grande quantidade de argilo-minerais presentes, estes 
solos parecem ter propriedades de cimentações entre partículas muito 
fracas, além de possuir fortes indícios, de que a coesão aparente domina 
seu comportamento.  
Por estas razões, este solo não foi submetido aos ensaios 
mecânicos, nem avaliações de anisotropia e heterogeneidade, sendo que 
os valores encontrados para este solo permaneceram como comparativos 
e exploratórios.  
Apesar do exposto, esta região foi de grande valia para 
pesquisa, pois a rocha mãe destes solos era a única que se tinha certeza 
da denominação geológica correta, identificada por Santos em 1996, 
designado por Granito Ilha. Portanto, por semelhança, poder-se-ia 
extrapolar valores referentes às outras regiões, visto a parecença 
verossímil desta com as rochas matrizes das outras regiões pesquisadas. 












Figura 66 – Afloramentos de rochas mostrando suas semelhanças: a) 
Rocha mãe do ponto 4; b) Rocha granítica denominada Granito Ilha, 
ponto 3; c) Rocha mãe encontrada na encosta de São Pedro de 
Alcântara, região 1. 
 
 
3.3.5 Materiais da região 4 (Florianópolis segundo ponto, SC401) 
 
A região é constituída por um corte em talude situado as 
margens da rodovia SC401, aproximadamente 500 metros depois do 
grande deslizamento de 2008, lado direito da pista, em direção ao norte 
da ilha. Segundo relatos, este talude é proveniente de um antigo 
deslizamento ocorrido na década de 80.  
Visualmente possui uma grande quantidade de materiais 
alterados do ponto de vista da estruturação, na grande maioria colúvios 
sob forte erosão.  Não se sabe com exatidão a designação desta rocha, 
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Figura 67 – Coleta da amostra do solo A13, observando-se uma 
matriz granular, grosseira e rígida. 
 
Nesta região foi somente coletada uma amostra denominada 
A13, aproximadamente a 3 metros de profundidade, pois se supõe que 
os solos em seu entorno estivessem em mesmas condições da amostra 
coletada (Figura 67). Trata-se de uma areia pedregulhosa com 
significativa quantidade de silte e argila, de coloração vermelha média a 
escuro, aspecto macroporoso e granular grosseiro. Apresentando-se 
muito rígido e de difícil amostragem in loco. Parece ser um solo típico 
representante do horizonte C (Figura 68). O corpo de prova foi 
submetido ao ensaio de perda de massa por imersão (PMI), 
apresentando rápidas desagregações, com formação de muitas bolhas. O 
arcabouço sólido se desfaz em torno de 5 minutos. A ascendência da 
água sobre a massa de solo se dá muito rapidamente. Devido a sua 
rigidez e dessecamento, acredita-se que sua coesão total, seja 
principalmente devida a parcela de coesão aparente, e talvez 
influenciada pelas alterações no teor de umidade, devido à amostragem 
e pela permanência na câmara úmida. Quando submetida ao ensaio de 
expansão apresentou expansões pequenas e lentas. Estas variações 





Figura 68 – Solo A13 à direita. Comparou-se o solo A13 com o solo 
A12 à esquerda. 
 
 Devido às propriedades indesejadas apresentadas pela amostra 
A13, os dados obtidos para a mesma, foram somente utilizados como 
comparativos e exploratórios. 
 
 
3.3.6 Materiais da região 5 (Pantanal-Costeira) 
 
A região é constituída por um corte de aproximadamente 11 
metros, realizado para a construção de um condomínio, em um terreno 
situado em Florianópolis, na Avenida Deputado Antonio Edu Vieira, ao 
lado do número 122. Como o afloramento rochoso era intensamente 
exposto, foi utilizado pela construtora, escavação em rocha com uso de 
explosivos. Esta rocha aflorante é um granito de textura equigranular 
fina, podendo ser enquadrado como pertencente ao clã granítico das 
outras regiões estudadas, conforme exemplificado na Figura 66. O 
manto residual apresenta granulometria bem dividida, uma parte 
correspondente à fração grosseira composta por partículas de quartzo e 
feldspatos alcalinos em alteração, com a presença de pedregulhos, e 
outra parte, corresponde à fração siltosa fina composta por plagioclásios 
alterados, que ainda não se transformaram completamente em argila, 
caulinizados talvez, proporcionando veios esbranquiçados, palhetas de 
muscovita em decomposição, com presença de pouco quartzo e 
lixiviação de óxidos de metais (SANTOS, 1997). A coloração dos solos 








Figura 69 – Visão geral das escavações e da construção da 







Figura 70 – Local de amostragem do solo A4, coberto por lona 





Figura 71 – Local de amostragem, dos solos A6, A7, 





Figura 72 – Afloramento da rocha mãe. 
 
 
Como era de se esperar o perfil como um todo é muito 
heterogêneo, apresentando grande variabilidade de minerais e estados 
físicos de alteração.  
A amostra A4, retirada da profundidade de 3 metros, trata-se de 
um solo areno-silto argiloso de coloração fortemente amarelada, com 
rajadas claras tendendo a brancas, provavelmente constituídas de 
feldspato alterado, característica do horizonte B (Figuras 69 e 70). 
Durante sua retirada, esta se apresentou bem coesiva, fato que a análise 
granulométrica confirmou. Sua massa é distribuída sobre placas 
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verticais, ou seja, planos de fraqueza em forma de capas, que 
perigosamente se desprendiam durante a amostragem, pois o corte era 
bem vertical (Figura 70). Acredita-se, em uma suposição admissível, de 
que, a formação destes planos de fratura, seja devida aos efeitos da 
propagação das ondas de choque, durante as explosões para escavações 
em rocha, que ocorreram em seu entorno. Apresentou perda de massa de 
50% durante o ensaio PMI. Sua desagregação não é imediata, é lenta, 
ocorrendo ao longo do período de 48 horas. Observou-se que as 
desagregações iniciam e se propagam, exatamente pelos mesmos planos 
de fraqueza notados em campo. A presença da água parece expandir 
estes planos, pois a desagregação se dá em forma de blocos. Por isso 
acredita-se que este solo possuísse uma coesão verdadeira razoável, 
antes das obras de escavação. As ondas de choque das explosões 
provocaram fendas e desestruturaram estes solos, em capas ou blocos, 
provocando micro-fraturas, por sua vez, enfraquecendo as ligações, ao 
entorno deste plano, facilitando a passagem da água percolante, 
desenvolvendo poro-pressão, tendendo a separar as fendas, por fim, 
facilitando às expansões.  
 
  
Figura 73 – Solo A4 à esquerda, e solo A15 à direita.  
 
 
Outra observação hipotética seria a presença de minerais 
expansivos na presença da água, agindo conjuntamente com a presença 
das fendas, o que seria razoável, devido à grande presença de feldspato 
alterado, mas que por sua vez, só poderia ser verificado com certeza, 
mediante uma analisa químico-mineralógica.  A expansão é pequena, 
talvez devido à coesão do argilo-mineral, que ainda resta intacta aos 
efeitos da explosão. O valor de expansão se torna constante depois de 
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390 segundos. Para este solo excepcionalmente realizamos expansões 
nas direções vertical e horizontal, apesar de seus dados serem somente 
de caráter exploratório e comparativo. 
A amostra A6, retirada da profundidade de 7 metros, e o solo 
A7, retirado da profundidade de 3 metros, desagregaram rapidamente e 
não apresentaram expansões, talvez pela sua natureza puramente 
granular e grosseira características do horizonte C, somam-se a isso os 
efeitos das ondas de explosão (Figura 71). A amostra A15 (Figura 73), 
pertence a um horizonte C, heterogênea, silto-granular, apresentou 
expansão, relativamente alta e rápida, alcançando valor máximo em 240 
segundos, após, permanecendo constante. Foi submetida ao ensaio de 
perda de massa por imersão (PMI), apresentando uma desagregação 
quase que completa em torno de 15 minutos, depois se tornando um 
tanto lenta, mas completando-se em torno de 12 horas. Durante a 
desagregação não ocorreram formações de bolhas significantes. 
  Para estas amostras a presença de feldspato alterado é 
visualmente menor do que para a amostra A4, observada na Figura 73. 
Por estarem mais longe da zona de explosão devido às escavações, e 
pelo fato de serem pouco coesivas, não se observam estes planos de 
fraqueza formados em sua massa. Talvez pelo fato de que sua massa 
seja constituída, de um sistema predominantemente granular, tenha 
ocorrido um amortecimento dos efeitos da propagação das ondas de 
choque.  
 Os valores de caracterização obtidos para as amostras A4, A6, A7 
e A15, foram utilizados no trabalho somente como dados comparativos 




3.4 Método experimental  
 
Os ensaios de laboratório pautaram-se em: 
- Perda de massa por imersão em água destilada, com corpo de 
prova totalmente livre, sem normativa específica para solos estruturados, 
realizada conforme especificado no subitem 3.2 “Conceito de perda de 
massa” (Página 94); 
- Análise granulométrica utilizando-se recomendações da NBR 
7181 (ABNT, 1984), e os resultados expressos conforme a escala 
granulométrica da ABNT dada pela NBR 6502/95 (solos e rochas); 
- Densidade ou Determinação da massa real dos grãos do solo, 
segundo a NBR 6508 (ABNT, 1984); 
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- Limites de Atterberg, pela determinação do Limite de 
Liquidez, segundo a NBR 6459 (ABNT, 1984), e, determinação do 
Limite de Plasticidade, segundo a NBR 7180 (ABNT, 1984); 
- Expansão, com corpo de prova livre verticalmente, sem 
normativa especifica para solos estruturados; 
- Cisalhamento direto (ASTM D3080/98); 
- Compressão diametral ou ensaio Brasileiro (Brazilian Test), 
segundo as normativas brasileiras, NBR 6118-2003, NBR-7222-94 e 
BRITISH STANDARD 1881 (1970). 
 
Na figura 74 ilustra-se, utilizando um fluxograma resumido, o 





Figura 74 – Fluxograma resumido do método experimental.  
 
A 1ª Etapa mencionada no fluxograma da Figura 74 refere-se à 
amostragem e foi comentada no item: 3.1 “Seleção de materiais e a 
amostragem”, Página 91. 
Para o ensaio de perda de massa, 2ª Etapa do fluxograma 
resumido (Figura 74), imergia-se os corpos de prova padrão, cilíndricos 
de 38,1mm de diâmetro e 78,2mm de comprimento, estruturados, por 
um período de 48 horas, em um recipiente próprio para tal, como 
descrito no subitem 4.2 (Página 135). Estas dimensões dos corpos de 
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prova foram escolhidas, para que se uniformizassem os corpos de prova 
em função do ensaio de compressão diametral.  
Apenas 7 das 27 amostras inicialmente coletadas, 
permaneceriam com o arcabouço sólido inalterado após a realização da 
Perda de Massa por Imersão em água. A apresentação dos resultados 
(PMI) encontra-se na Tabela 14 (Página 138). Os solos que 
permaneceram inalterados quando submetidos ao PMI, foram 
denominados selecionados e, os que desagregaram, denominados 
rejeitados, conseqüentemente suas regiões chamadas de exploratórias, 
conforme o exposto no item 3.2: “Conceito de perda de massa por 
imersão em água (PMI)” Página 94. 
Na 3ª Etapa (Figura 74), aplicava-se o conceito de perda de 
massa por imersão em si, fazendo-se o seguinte: os materiais 
selecionados (PMI<10%) eram encaminhados para a realização dos 
ensaios de expansão vertical, horizontal, desestruturada e os ensaios 
mecânicos; os materiais rejeitados (PMI>10%) eram submetidos 
somente à expansão no plano vertical. Não obstante realizavam-se 
algumas medidas de expansões desestruturadas, também no plano 
horizontal, para os solos rejeitados, para que houvesse possibilidades de 
comparações e aproveitamento de amostras. 
Na 4ª Etapa (Figura 74), realizavam-se efetivamente os ensaios 
de caracterização, limites de Atterberg e as expansões verticais. 
Ressalta-se que estes ensaios foram realizados para todas as amostras 
coletadas, incluindo os solos provenientes das regiões exploratórias, 
muitas vezes recusados. Foram guardadas algumas pequenas amostras 
indeformadas excedentes na câmara úmida do LMS-UFSC. 
Para estas amostras que permaneceram intactas (amostras 
selecionadas) após a realização do PMI, mediu-se a tração indireta sob 
condições pós-inundadas e naturais e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento utilizando o cisalhamento direto (ensaios mecânicos). Esta 
etapa é denominada 5ª Etapa no fluxograma resumido (Figura 74).  
Mais especificamente, para os solos selecionados, media-se à 
expansão de corpos de prova estruturados nas condições naturais, 
submetidos à imersão em água destilada, em dois planos 
perpendiculares. Moldava-se para uma mesma amostra, dois corpos de 
prova, segundo dois planos: vertical e horizontal, tendo como referência 
a posição zenital, onde o plano vertical formaria um ângulo de zero 
graus. Não obstante media-se também a expansão desestruturada destes 
materiais.  
Ainda sobre a 5ª Etapa, para os solos selecionados, prosseguia-
se realizando os ensaios mecânicos de cisalhamento direto, com corpos 
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de provas estruturados inundados para um mesmo solo, nas duas 
direções: vertical e horizontal, outra vez, utilizando como referencial a 
eqüidade da posição zenital. Tinha-se o cuidado de fazer corresponder à 
posição destes corpos de prova, as mesmas posições submetidas às 
expansões.  
Por último realizava-se o ensaio de compressão diametral, 
porém somente no plano vertical. Para tal, utilizavam-se corpos de prova 
estruturados nas condições naturais, de um mesmo solo, todavia, 
moldavam-se dois corpos de prova, igualmente nas mesmas condições. 
No primeiro (CP) realizava-se o ensaio nas condições de estado natural, 





Figura 75 – Padrão de moldagem dos corpos de prova: à esquerda (a) o 
torno e a direita (b) o molde (bercinho padrão).  
 
 
Para a realização dos ensaios de perda de massa e compressão 
diametral, adotou-se como padrão corpos de prova de 38,1 mm de 
diâmetro por 78,2 mm de altura, do qual a moldagem e os instrumentos 










4.1 Algumas observações de caráter geral realizadas durante os 
ensaios de caracterização e limites de Atterberg  
 
Observaram-se, durante a realização dos ensaios de 
caracterização, alguns aspectos problemáticos, vinculados diretamente 
aos solos residuais.  
Fundamentalmente, o procedimento de destorroamento, acaba 
por quebrar e separar minerais sensíveis como os feldspatos alterados, 
alterando o tamanho original das partículas. Não obstante, a utilização 
do hexametafosfato de sódio durante a floculação, acaba muitas vezes 
por não cumprir seu papel, deixando de separar partículas de argila 
fortemente aderidas às partículas maiores como os pedregulhos, por 
exemplo. Estes pontos no procedimento recomendado pela norma são 
questionáveis sobre o ponto de vista das análises para solos residuais. 
Mitchell (1976), já havia notado que havia mais partículas argilosas, do 
que a granulometria apresentava, para solos residuais de granito da 
região de Berkeley (USA), comparando os resultados de granulometria 
convencional, com os de análises microscópicas bem detalhadas. 
Uma questão importante, e também discutível, diz respeito 
sobre a alteração que ocorre no teor de umidade inicial in situ, mesmo 
estando os solos devidamente armazenados na câmara úmida, até a data 
da moldagem dos corpos de prova. Para os solos estudados estima-se 
que as alterações ocorram entre o intervalo de 1,5 a 5%, durante um 
período de 10 meses e, acredita-se que devido a varias razões, estas 
influenciam decisivamente as estruturações dos solos. Estes materiais 
por possuírem permeabilidade aberta, perdem e absorvem facilmente 
água em seus vazios, alterando significativamente o teor de umidade 
natural. Por exemplo, pode-se mencionar que estas variações no teor de 
umidade, promovem um enrijecimento da amostra dentro da câmara 
úmida, provocado pelo domínio das forças capilares, que começam a 
atuar intensamente sobre o arcabouço sólido, sentiu-se estes efeitos, 
durante a manipulação e moldagem dos corpos de prova em períodos 
diferentes. Uma segunda hipótese é de que estas forças capilares possam 
ser tão intensas, a ponto de esmagar as cimentações, assumindo por sua 
vez o papel destas, porém desestruturando os solos sobre o ponto de 
vista da existência das cimentações entre partículas. 
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 Avaliaram-se as propriedades plásticas e coesivas, conforme os 
resultados dos limites de Atterberg (Tabela 23). As conclusões geo-
mecânicas para solos residuais estruturados, baseadas nos métodos 
tradicionais para solos sedimentares, não são realistas, por conseguinte, 
não reproduzem o comportamento do arcabouço sólido real destes solos. 
Análises baseadas em métodos desestruturantes e reconstituintes, como 
os recomendados por Nogami e Villibor (1994), ou muitas vezes 
denominados de classificação dos solos tropicais ou lateríticos, por 
exemplo, são contraditórios. A falha está na própria concepção de 
desestruturação do arcabouço sólido. Quando se desestrutura o solo, 
reconstituindo-o, fisicamente não já se tem mais o mesmo material, pois 
o arcabouço sólido na forma estruturada do mesmo não existe mais, e 
segundo o estado tecnológico atual será impossível reproduzi-lo. Por 
outro lado, muitas vezes, os equipamentos utilizados, não possuem 
sensibilidade suficiente, para computar valores de plasticidade e liquidez 
pequenos, muito comum para os solos tropicais e subtropicais.  
 Tem-se como predefinido, que qualquer ensaio, aplicado aos 
solos naturalmente estruturados, deve ter como predicado, a preservação 
ao máximo possível da estruturação natural destes. Reconhece-se que 
por suas peculiaridades, evidentemente estes solos são problemáticos, 
devido ao fato da dificuldade da realização dos procedimentos e ensaios 
usuais.  Como sugestão, se deveriam adaptar novos equipamentos, 
que imprimissem aos solos pouquíssimos efeitos mecânicos, 
consequentemente, que tivessem alto grau de sensibilidade, assim, 
partir-se-ia do principio da conservação das cimentações naturais, 
durante a análise geotécnica.  
 
 
4.2 Ensaio de Perda de Massa por Imersão (PMI) 
 
 Como anteriormente no item 3.2 na Página 94 já foi apresentado 
o conceito de perda de massa por imersão, agora irar-se-á apresentar 
diretamente o ensaio e seus resultados. 
Na segunda etapa (Figura 74), em laboratório, o conceito de 
perda de massa por imersão foi aplicado, realizando-se o ensaio de perda 
de massa por imersão em água (PMI), com a imersão em água de um 
corpo de prova (CP), livre sem moldes, cilíndrico de 38,1mm de 
diâmetro e 78,2mm de comprimento, estruturado, por um período de 48 
horas, em um recipiente especialmente manufaturado para tal. Os 
resultados encontram-se na Tabela 14, página 138. Como já dito, estas 
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dimensões (CP) foram escolhidas visando corpos de prova semelhantes 
aos do ensaio de compressão diametral.  
Na Figura 76, tem-se um exemplo. Em “A” encontra o solo 
A1SPA, imerso durante 48 horas, e, permanecendo sem desagregações. 
No fundo do recipiente pode-se notar que não há material acumulado, o 
que não se pode dizer, para o material em “B”, na Figura 76, que 
desagregou parcialmente no primeiro minuto depois de imerso em água 
e que, no final de 5 minutos, encontrava-se totalmente desagregado, 
acumulando material no fundo do pote coletor. Na mesma figura (Figura 
76) pode-se observar um exemplo de solo selecionado (A) e outro de 
rejeitado (B). Acredita-se que um valor de até 10% de perda de massa 
possa ser devido a alguma imperfeição amostral, e que o tempo de 48 
horas, para estes solos, seja suficiente para que o arcabouço sólido 
aproxime-se do estado saturado. 
 
         
 
Figura 76 - Visualização das amostras submetidas ao ensaio de 
perda de massa por imersão durante 48 horas. A esquerda selecionada 
(A1SPA), e a direita rejeitada (A3SPA). 
 
 
Para a realização do ensaio de perda de massa por imersão, 
produziu-se um recipiente, conforme as Figuras 77 e 78, que 
basicamente se constitui em um pote (e), com uma torneira adaptada em 
sua base (b), e, acima desta base, um pedestal drenante (c), envolto em 
dreno geotécnico (a), onde o corpo de prova permanecia, repousando 
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durante as 48 horas necessárias (f). Para um melhor andamento dos 
serviços, foram manufaturados quatro (4) recipientes.  
 
A massa desagregada acumulava-se no fundo (f), e logo depois 
de passado o período de 48 horas, media-se à massa desagregada, 
através do controle do seu peso desagregado seco em estufa, em relação 
ao peso total seco inicial, denominado de perda de massa por imersão, 
ou, PMI. 
 
Figura 77 – Recipiente coletor: A) Recipiente coletor montado; B) vista 




Figura 78 – Recipientes coletores montados: Vista de topo 
(esquerda) e lateral (direita). 
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Tabela 14 – Síntese dos resultados de perda de massa por imersão em 





4.3 Ensaio de Expansão dos solos estruturados e desestruturados 
provocada pela imersão em água destilada 
 
Para a medida da expansão estruturada vertical e horizontal dos 
solos provocada pela presença da água em seus vazios, utilizou-se de um 
sistema constituído por um medidor de deformações (a), top-cap (d), e 
dois anéis de encaixe metálicos (c, e), com uma pedra porosa na base. 
Moldava-se o solo dentro do anel molde ou inferior (c), no estado 
indeformado, encaixava-se o sistema de anéis, e, fazia-se inundar com 
água destilada a amostra (Figura 79a). Seguia-se anotando o tempo e a 
deformação correspondente, até a constância das variações 
volumétricas. No intervalo de cada ensaio secava-se ao ar a pedra 
porosa, para que esta viesse a interferir ao mínimo nas expansões, as 
dimensões do anel molde eram: diâmetro de 59,9mm; altura de 16,2mm; 
constante de 0,002mm/unidade (constante do anel), sendo que na parte 






Figura 79 – Visualização do ensaio de expansão proposto. 
Equipamentos para o ensaio estruturado em (a); croqui esquemático do 
ensaio; ensaio desestruturado em (c). 
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Realizavam-se expansões em corpos de prova estruturados nas 
direções vertical e horizontal nas condições naturais e desestruturadas, 
objetivando-se saber em qual direção o solo expandia mais, 
identificando anisotropias, da mesma forma, com o intuito de comparar 
o efeito das cimentações sobre as expansões.   
Ressalta-se que não existe normativa para ensaio de expansão 
para solos estruturados, somente para solos reconstituídos. 
Para os solos que foram selecionados, media-se também a 
expansão desestruturada, com o solo reconstituído nas mesmas 
condições iniciais. Para tal, desestruturavam-se os solos no almofariz 
com o pilão, tendo o cuidado para não quebrar partículas sensíveis, 
visando reconstituí-los, compactava-os sem controle de energia, dentro 
do anel utilizado para expansão. 
Como se tinha o teor de umidade desta amostra na câmara 
úmida se controlava o peso seco, segundo o peso especifico seco 
desejado, igual às condições iniciais, acrescentava-se água ou retirava-
se, caso fosse necessário, para a obtenção do mesmo teor de umidade 
natural, adotado como o teor de umidade do ensaio de expansão vertical, 
com os equipamentos disponíveis conforme a Figura 79c, assim poder-
se-ia corrigir a umidade, reduzindo o material as mesmas condições 
naturais. 
 Os ensaios de expansão vertical foram realizados no período de 
novembro de 2009 a fevereiro de 2010.  
 Deste período até o mês de junho de 2010, período em que se 
realizou as expansões desestruturadas, houve reduções de 1 à 5% no teor 
de umidade inicial, devido ao permanecimento das amostras na câmara 
úmida.  
 As Figuras 80 e 82 mostram os ensaios de expansão na integra.  
  
 Para melhorar a visualização, ampliaram-se estes gráficos 





























































































































































































































4.4 Ensaio de cisalhamento direto 
 
 
 Os ensaios mais utilizados para obtenção dos parâmetros de 
resistência dos solos são as compressões, descompressões e os 
cisalhamentos. O ensaio que fornece os melhores resultados, conforme o 
estado de tecnologia atual são as compressões triaxiais, devido à 
possibilidade de obter parâmetros de deformabilidade, medir a poro-
pressão, simular quaisquer carregamentos e controlar a drenagem. Para 
os solos naturalmente estruturados o ensaio de compressão triaxial 
drenado seria o ideal. Cuidados devem ser tomados para que durante a 
consolidação, não se rompam as cimentações. Porém, os ensaios de 
laboratório mais empregados para obtenção dos parâmetros de 
resistência ao cisalhamento são os ensaios de cisalhamento direto. 
Rapidez, baixo custo e facilidade na consolidação, são características 
que os deixam muito atraentes, principalmente para os solos residuais, 
em especial aos derivados do clã granítico, que muitas vezes possuem 
material granular e grosseiro em sua composição, por isso, apresentando 
problemas de moldagem de corpos de prova.  
Deve-se ressaltar que devido à alta permeabilidade destes solos, 
geralmente submetidos ao ensaio, com a imersão do solo em água, 
subentende-se que este chegue a valores muito aproximados da 
saturação, o que não é provado fisicamente, pois neste ensaio não existe 
a possibilidade do controle dos parâmetros de Skempton (A e B) para 
controle da poro-pressão. 
Para os materiais granulares a experiência científica comprova, 
que os resultados obtidos com o cisalhamento direto, como as curvas e 
os parâmetros de resistência ao cisalhamento se aproximam muito dos 
obtidos em ensaios triaxiais. Por estas razões, e devido à grande 
quantidade de dados já existentes, trabalhar com o ensaio de 
cisalhamento direto é uma boa opção. 
 No ensaio de cisalhamento direto, basicamente um corpo de 
prova é moldado em uma caixa bipartida, que possui uma parte fixa e 
outra móvel. Primeiramente, inunda-se o corpo de prova, e aplica-se um 
carregamento vertical, para consolidação do corpo de prova durante 24 
horas. Após a consolidação, é imposto à caixa um binário de forças 
tangenciais, respectivamente transferindo ao solo um movimento 
cisalhante, sob uma velocidade constante, gerando uma evolução das 
tensões, impondo uma superfície de cisalhamento (Figura 84).  Durante 
o ensaio, medem-se as forças cisalhantes e as deformações vertical e 
horizontal, para uma força vertical constante até a ruptura do corpo de 
 146 
prova (Figura 84). São realizados no mínimo três corpos de prova para 
cada amostra estudada, respectivamente, para a obtenção da envoltória 
de Mohr-Coulomb. 
 O ensaio é guiado pelas condições de drenagem naturais do solo, 
pois não se consegue impor condições de drenagem neste equipamento, 
a vista disso, não se tem controle da drenagem nem das condições de 
fronteira na amostra. A tensão neutra não é medida, por isso as tensões 
efetivas são desconhecidas. O resultado é um plano de ruptura e um 
campo de tensões e deformações na amostra não uniformes com rotação 
do plano de tensões principais (Figura 84). A concentração de tensões 
nas bordas da caixa cisalhante e, a rigidez desta são os principais 
agentes que provocam a formação do campo desuniforme de tensões 
(HUMMES, 2007). 
 
Figura 84 – Estado físico de cisalhamento direto. Fonte: ATKINSON, 
1990. 
 
Devido à grande heterogeneidade do maciço em que se trabalha, 
para que se pudesse estudar os efeitos anisotrópicos, que incidem sobre 
os parâmetros de resistência ao cisalhamento, elaborou-se para cada 
amostra, 3 corpos de prova na direção vertical e, 3 corpos de prova na 
direção horizontal. Estas amostras, por sua vez, foram sempre coletadas 
na posição vertical em relação ao maciço (zênite), conforme a Figura 85. 
Inicialmente, antes da consolidação, as condições dos corpos de prova 
eram as naturais, ou seja, com o teor de umidade natural.  
Apesar de se saber que existe uma infinidade de planos que 
poderiam ser estudados, acredita-se que estes planos escolhidos para 
cisalhar sejam os mais importantes e representativos. Durante a 
moldagem dos corpos de prova, teve-se o cuidado de moldar ao máximo 
fora da influência de planos de fraqueza reliquíares, que pudessem 
intervir nos resultados enfraquecendo os corpos de prova. 
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É de se esperar que o plano que tenha maior massa de material 
confinante em seu entorno, se mantenha mais protegido dos efeitos das 
intempéries, tendendo a expandir menos, conservando assim suas 
características intrínsecas de resistência iniciais. Por outro lado, o plano 
que é atingido por desconfinamentos em geral como o deslizamento, por 
exemplo, torna-se desprotegido, desconfinado, conseqüentemente fica 
exposto às variações volumétricas, portanto tendendo a ser menos 
estruturado. Não obstante, foi possível comparar os valores dos 
parâmetros de resistência ao cisalhamento dos solos, com os valores 
obtidos nas expansões realizadas, pois na análise se fez que os planos 
utilizados fossem correspondentes. 
 
 
Figura 85 – Croqui demonstrativo dos planos cisalhados 
horizontal e vertical e das expansões. 
 
Os corpos de prova foram consolidadas em estágios sob tensões 
normais de 31 kPa, 74 kPa, 122 kPa, até a constância de volume, que 
ocorria em torno de duas horas. As baixas tensões representam à tensão 
atuante devido ao peso próprio do solo, e as maiores têm o objetivo de 
simular o comportamento do solo sobre campos de tensões crescentes, 
oriundos de carregamentos que o levarão a ruptura, sob condições 
drenadas. As amostras tinham dimensões de 20,65mm de altura com 
101,6mm de lados.  
Prosseguem nas páginas seguintes as tabelas sínteses, 
envoltórias de ruptura e os parâmetros de resistência ao cisalhamento 
para os solos selecionados e ensaiados, com o equipamento de 
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cisalhamento direto, nos planos vertical e horizontal, todos sob 
condições de inundação e consolidados. 
 
Tabela 15 – Tabela resumo do cisalhamento direto para a amostra A1, 
sob as condições inundadas. 
 
 
Figura 86 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 
vertical, em condições inundadas para a amostra A1. 
 
Figura 87 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 
horizontal, em condições inundadas para a amostra A1. 
 149 
Tabela 16 – Tabela resumo do cisalhamento direto para a amostra A2, 




Figura 88 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 




Figura 89 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 
horizontal, em condições inundadas para a amostra A2. 
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Tabela 17 – Tabela resumo do cisalhamento direto para a amostra A11, 





Figura 90 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 
vertical, em condições inundadas para a amostra A11. 
 
 
Figura 91 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 
horizontal, em condições inundadas para a amostra A11. 
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Tabela 18 – Tabela resumo do cisalhamento direto para a amostra A18, 
sob as condições inundadas. 
 
 
Figura 92 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 
vertical, em condições inundadas para a amostra A18. 
 
 
Figura 93 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 
horizontal, em condições inundadas para a amostra A18. 
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Tabela 19 – Tabela resumo do cisalhamento direto para a amostra A20, 




Figura 94 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 
vertical, em condições inundadas para a amostra A20. 
 
 
Figura 95 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 
horizontal, em condições inundadas para a amostra A20. 
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Tabela 20 – Tabela resumo do cisalhamento direto para a amostra A21, 




Figura 96 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 
vertical, em condições inundadas para a amostra A21. 
 
 
Figura 97 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 




Tabela 21 – Tabela resumo do cisalhamento direto para a amostra A22, 




Figura 98 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 
vertical, em condições inundadas para a amostra A22. 
 
 
Figura 99 – Envoltória de resistência e os parâmetros de resistência ao 
cisalhamento, obtidos no ensaio de cisalhamento direto, sob o plano 








































































































4.5 Ensaio de compressão diametral 
 
Este ensaio idealizado pelo professor Lobo Carneiro 
(CARNEIRO,1943), também é conhecido como ensaio Brasileiro. Na 
verdade, é a medida indireta da tração de um material, portanto, sob 
certo ponto de vista, principalmente o geotécnico, é a medida da coesão 
dos materiais. Pela sua simplicidade, precisão e uniformidade de 
resultados, é reconhecido no meio técnico como muito adequado para 
obter dados de resistência à tração de materiais como concreto, rochas, 
solos fortes e estruturados (INGLES; FRYDMAN, 1963). 
O teste envolve o carregamento uniaxial de um cilindro circular 
ou um disco. Ocorre uma uniformidade de tensões de tração 
perpendiculares ao longo do plano diametral, onde ocorre a ruptura, 
sendo que no núcleo da amostra desenvolvem-se condições biaxiais, 
observar a Figura 101 (KRISHNAYA; EISENSTEIN, 1974).  
 
Figura 101 – Ilustração do estado físico à que o corpo de prova 
cilíndrico fica submetido, durante o ensaio de compressão diametral. 
 
Por isso, a região de distribuição das tensões é relativamente 
uniforme, desde que a largura dos filetes de apoio seja de 10% do 
diâmetro da amostra (CARNEIRO, 1943). A amostra deve possuir uma 
relação de 2 (dois) entre altura e diâmetro, para que a geometria do 
corpo de prova não interfira no ensaio. Assume-se que a ruptura tenha 
iniciado no instante em que ocorre a carga de pico (INGLES; 
FRYDMAN, 1963). A formulação básica do ensaio é a seguinte: 







                                             5 
Equação 5 – Resistência à tração indireta.  
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Onde : 
σt - Resistência à tração; 
P - Esforço de compressão total aplicado; 
L - Altura da amostra; 
D - Diâmetro da amostra. 
 
 A existência de coesão verdadeira em solos residuais oriundos do 
granito está diretamente ligada às cimentações entre partículas. Solos 
com coesão verdadeira deverão apresentar pequena resistência à tração, 
mesmo quando submetidos a estados físicos sem confinamento. A 
medida é dita indireta, pois durante o ensaio não há tração propriamente 
dita, mas sim, devido ao carregamento, se induz este a um estado de 
tração. Por isso, a forma do corpo de prova, alinhamento do 
carregamento e a distribuição uniforme de tensões, são premissas, para 
que se alcancem medidas de valores corretos durante o ensaio. 
O objetivo foi realizar este ensaio para se medir a tração de 
forma indireta nos corpos de prova, concomitantemente, tentando 
interligar estes resultados obtidos com as cimentações existentes entre 
partículas, para tal, posteriormente associando estes resultados ao 
intercepto coesivo dos solos e seus agentes intervenientes. Adotou-se 
como corpo de prova padrão, um cilindro indeformado com 38,1mm de 
diâmetro e 78,2mm de comprimento.  
Para todos os solos (amostras) selecionados, realizaram-se a 
compressão diametral com corpos de prova nas condições naturais e 
submersas, todos estruturados. A imersão era por um tempo mínimo de 
48 horas.  
Acredita-se que devido à permeabilidade razoavelmente alta 
dos solos em estudo, este procedimento e o período de submersão, 
fossem suficientes para remover quase que totalmente, os efeitos da 
coesão aparente, atingindo um estágio muito próximo da condição 
saturada. Logo depois de concluído o período de submersão, retirava-se 
o corpo de prova da imersão, e rapidamente submetia-o à ruptura, pois o 
sistema de compressão já estava todo pré-acionado. Para a realização de 
todo o procedimento, não eram gastos mais do que 5 minutos. As 
rupturas se davam na carga de pico. Para o ensaio com amostra natural, 
moldavam-se os corpos de prova nas condições naturais, e submetia-os 
as compressões. A constante do anel de carga, que se obteve com sua 





Figura 106 – Visualização das superfícies de ruptura dos 





Figura 107 - Vista de topo das superfícies de ruptura com os 







Figura 102 – Ensaio de compressão diametral ou ensaio 
brasileiro (brazilian test). 
 
Na Figura 102 tem-se (a) detalhamento e em (b) visão geral da 
adaptação do ensaio ao sistema do triaxial (LMS-UFSC), mostrando a 
subida do pedestal com velocidade constante (ação).  
 
Descreve-se o sistema (Fig.102): Adaptou-se um berço com hastes (e) 
que posicionavam e alinhavam o corpo de prova (d), adaptado sobre o 
pedestal do ensaio triaxial (f). Utilizavam-se filetes de borracha para a 
distribuição uniforme de tensões ao longo do corpo de prova, superior e 
inferior (e). Com esse procedimento acreditava-se ter cumprido as 
exigências para um ensaio adequado. 
 
Segundo Carneiro (1943), tem-se as seguintes principais 
relações: 
a) Resistência à tração direta (fct) 
fct  = 0,9.σt 
b) Resistência à tração na flexão (fct.f) 
fct.f = 1,43.(fct) 
c) Resistência à compressão simples (σcs) 
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σcs = 10.(σt) 
Onde σt é a tensão de tração indireta. 
  
 Para materiais frágeis a medida da resistência à tração indireta 
aproxima-se dos valores obtidos por compressão uniaxial. A ruptura é 
independente dos efeitos externos e das camadas internas. Poderá ser 
instrumentado, de maneira a que possamos medir os módulos de 
deformabilidade (CARNEIRO; BARCELLOS, 1953). 
 A velocidade de carregamento influencia a mobilização da 
resistência à tração, inclusive mais rapidamente do que na resistência à 
compressão, segundo Tschebotarioff , Ward e De Phillipe (1953). 
 A resistência à tração e a rigidez dos solos, decrescem com o 
aumento do teor de umidade, aumentando a flexibilidade e também os 
valores de deformações.  Portanto os valores obtidos em ensaio de 
compressão não confinada distanciam-se, aumentando em relação aos 
valores obtidos para tensão à tração, quando existem acréscimos no teor 
de umidade. 
Prossegue coletânea de fotos dos corpos de prova utilizados nos 
ensaios de compressão diametral: 
 
 





Figura 103 – Visualização das superfícies de ruptura, vista superior 







Figura 104 – Vista de topo das superfícies de ruptura 







Figura 105 – Visualização das superfícies de ruptura dos corpos de 
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Na Figura 102 tem-se (a) detalhamento e em (b) visão geral da 
adaptação do ensaio ao sistema do triaxial (LMS-UFSC), mostrando a 
subida do pedestal com velocidade constante (ação).  
 
Descreve-se o sistema (Fig.102): Adaptou-se um berço com hastes (e) 
que posicionavam e alinhavam o corpo de prova (d), adaptado sobre o 
pedestal do ensaio triaxial (f). Utilizavam-se filetes de borracha para a 
distribuição uniforme de tensões ao longo do corpo de prova, superior e 
inferior (e). Com esse procedimento acreditava-se ter cumprido as 
exigências para um ensaio adequado. 
 
Segundo Carneiro (1943), tem-se as seguintes principais 
relações: 
a) Resistência à tração direta (fct) 
fct  = 0,9.σt 
b) Resistência à tração na flexão (fct.f) 
fct.f = 1,43.(fct) 
c) Resistência à compressão simples (σcs) 
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Figura 108 – Visualização das superfícies de ruptura e da 





   
Figura 109 – Visualização das superfícies de ruptura e da 










Figura 111 – Vista de topo, das superfícies de ruptura do solo A18, e da 





  Figura 112 – Visualização das superfícies de  
                ruptura, vista lateral (A18). 
 
 
Figura 113 – Visualização dos corpos de prova abertos, mostrando a 














Figura 116 – Visualização da amostra e dos corpos de prova da 
amostra A20 vista de topo. 
 
 
Figura 117 – Visualização da superfície de ruptura ao longo do 





Figura 118 – Corpos de prova abertos, mostrando ausência de 




Figura 119 – Amostra A2, que desagregou durante a imersão, apesar de 




   





      
Figura 121 – Visualização da superfície de ruptura ao longo dos corpos 




Figura 122 – Corpos de prova abertos, onde se pode visualizar um 
possível plano de fraqueza (esquerda) no corpo de prova A20, e nos 
demais ausência de planos de fraqueza (A21 e A22). 
 
 
Algumas observações foram realizadas durante os ensaios de 
compressão diametral. Focava-se examinar com minúcia a formação do 
plano de ruptura durante o carregamento. Para os corpos de prova 
ensaiados tem-se: os corpos de prova A1, A11, A18, A20, A21, A22 que 
formaram planos de ruptura condizentes com a teoria, formando um 
campo de tensões uniformes, como o esperado. Exceções aconteceram. 
A amostra A18, por exemplo, que devido a planos de fraqueza não 
formou a superfície de ruptura esperada, e por fim a amostra A2, que 
apesar de ter sido selecionada no PMI, desagregou posteriormente 
quando submetida à imersão. Estes detalhes podem ser visualizados na 
coletânea de fotos da Figura 103 até a Figura 122.  
Segue na Tabela 22, a apresentação dos resultados em forma de 
tabela com resumo dos dados obtidos durante o ensaio de compressão 



















































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































5 – ANÁLISE DOS RESULTADOS 
 
 
 Neste capítulo apresentam-se as análises dos experimentos 
realizados de forma global, sempre visando os objetivos gerais. 
 Primeiramente, apresenta-se uma tabela síntese de caráter geral, 
que traz resumidamente, todos os dados médios obtidos para os solos, 
durante a campanha de ensaios laboratoriais de caracterização e ensaios 
em geral, realizados no laboratório LMS-UFSC. Como durante a 
realização dos ensaios em geral, obteve-se um grande número de valores 
para os índices físicos, aplicou-se sobre estas variáveis quantitativas, um 
tratamento estatístico prévio, mais especificamente as técnicas de média 
aritmética e desvio padrão, assim obtendo-se um valor representativo 
para cada ensaio correspondente a cada solo. Em mãos destes, montou-
se esta tabela resumo (síntese). 
Em seguida apresenta-se o cruzamento das variáveis obtidas 
durante a caracterização em forma gráfica, Tabela 23 e as Figuras 123, 
124 e 125 no item 5.1. 
 Por fim, apresenta-se de forma prática, uma análise gráfica 
detalhada realizada segundo cruzamentos das variáveis mais importantes 
investigadas de interesse na pesquisa. De forma objetiva, separa-se esta 
parte da análise em cinco (5) grandes grupos de famílias, que trazem as 
variáveis a serem analisadas segundo a sua afinidade ou vinculamento 
que são: intercepto coesivo obtido no ensaio de cisalhamento direto 
sobre condições inundadas, item 5.2, Figuras 126 a 135; ângulo de atrito 
interno obtido no ensaio de cisalhamento direto nas condições 
inundadas, item 5.3, Figuras 136, 137 e 138; resistência à tração obtida 
no ensaio de compressão diametral após inundação e natural, item 5.4, 
Figuras 139 a 147; variações volumétricas obtidas no ensaio de 
expansão, item 5.5, Figuras 148 e 149. 
 As linhas de tendência foram objetivo de diversas análises, 
traçados e sobreposições. Onde possível acrescentam-se como dados 
complementares (BARBETTA, 1999): a equação característica da 
dispersão; o coeficiente de determinação R²; Coeficiente de Pearson 
(C.Pearson). 
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5.1 Inter-relação entre os valores médios dos índices físicos 
 
 Neste momento, realiza-se uma análise dos valores médios 
obtidos para os índices físicos e limites de Atterberg nos ensaios 
normalizados de caracterização, conjuntamente, com os dados obtidos 
para cada corpo de prova utilizado para os ensaios de cisalhamento 
direto, expansões e perda de massa por imersão. Pode-se dizer até que se 
trata de um cruzamento geral entre variáveis obtidas durante estes 








 A análise da Figura 123 mostra que o grau de saturação aumenta 
conjuntamente com o teor de umidade natural. 
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Figura 125 – Análise do índice de vazios natural em função do peso 
específico seco natural. 
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 Os valores obtidos na pesquisa, quando inseridos na carta de 
Casagrande (1932), não se encontram na região esperada para solos 
areno-siltosos (Figura 124). O índice de vazios natural diminui enquanto 
o peso específico seco aumenta, segundo a Figura 125. 
 
 
5.2 Inter-relação entre os interceptos coesivos vertical e horizontal 
com as outras variáveis obtidas 
 
 Agora se introduz a análise do intercepto coesivo em função das 
diversas variáveis estudadas. Os valores do intercepto coesivo foram 
obtidos através do ensaio de cisalhamento direto em duas direções 
ortogonais. Os índices físicos utilizados aqui foram determinados nos 
corpos de prova moldados para o próprio ensaio de cisalhamento direto, 
nas condições estruturadas e inundadas. 
 
 
Figura 126 – Análise da inter-relação entre os interceptos coesivos 
horizontal e vertical, obtidos no ensaio de cisalhamento direto. 
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A análise da relação entre os interceptos coesivos verticais e 
horizontais (Figura 126), apesar do pequeno número de pontos, mostra 
haver significativas diferenças entre a coesão vertical e horizontal.  
Segundo o gráfico da Figura 126, a coesão vertical é levemente 
maior do que a horizontal.  
Ainda, analisando o gráfico da Figura 126, pode-se constatar 
que existem fortes indícios do intercepto coesivo ter comportamento 
anisotrópico.  
Devido a este comportamento observado, pode-se supor que 
existem possibilidades da estruturação devido às cimentações entre 
partículas ser maior na direção vertical. Acredita-se que com o aumento 





Figura 127 – Análise do intercepto coesivo horizontal em função da 




Figura 128 – Análise do intercepto coesivo vertical em função da 
expansão horizontal estruturada. 
 
Figura 129 – Análise do intercepto coesivo horizontal em função da 






Figura 130 – Análise do intercepto coesivo vertical em função da 
expansão vertical estruturada. 
 
 
A Figura 127, mostra da mesma forma que a Figura 129, não 
haver dependência sensível entre o intercepto coesivo horizontal e a 
expansão horizontal estruturada. Por outro lado, na Figura 128 e 
também na Figura 130, observa-se que o intercepto coesivo vertical 
mostra uma afinidade com as expansões, diminuindo com o aumento 












Figura 131 – Os interceptos coesivos horizontais e verticais obtidos nas 
condições inundadas em função do teor de umidade natural. 
 
A análise da Figura 131 aponta haver um aumento da coesão 
com o aumento do teor de umidade natural. Colocaram-se dados que 






Figura 132 – Os interceptos coesivos horizontais e verticais em função 
do índice de vazios natural. 
 
 
Muito embora haja uma significativa dispersão, ao contrário do 
esperado, o gráfico da Figura 132, revela uma tendência de aumento do 





Figura 133 – Os interceptos coesivos horizontais e verticais em função 
do grau de saturação natural. 
  
 
Observa-se na Figura 133 haver uma tendência de crescimento 















As Figuras 134 e 135, respectivamente, mostram que os interceptos 
coesivos vertical e horizontal dependem muito pouco dos limites de 






















5.3 Análise da correlação entre os ângulos de atrito interno vertical 
e horizontal com as outras variáveis obtidas 
 
 Da mesma forma, será analisado o ângulo de atrito interno, obtido 
através do ensaio de cisalhamento direto em função das diversas 
variáveis obtidas na pesquisa. Os índices físicos utilizados aqui foram 
determinados nos corpos de prova moldados para o próprio ensaio de 




Figura 136 – Análise da correlação entre os ângulos de atrito interno 
horizontal e vertical do solo, obtidos através do ensaio de cisalhamento 
direto. 
 
Apesar do pequeno espaço amostral, a interpretação gráfica 
conjunta dos ângulos de atrito interno vertical e horizontal destes solos 






Figura 137 – O ângulo de atrito interno horizontal e vertical em função 
do índice de vazios natural. 
 
 
Observa-se uma forte influência do índice de vazios no ângulo 
de atrito interno, pois a interpretação gráfica da Figura 137 denota que o 
índice de vazios cresce enquanto o ângulo de atrito diminui.  





Figura 138 – Análise do ângulo de atrito interno dos solos em função 
das frações granulométricas da areia.  
 
 
A Figura 138, também mostra fortes afinidades entre o ângulo 
de atrito interno e a fração areia da granulometria, pois as duas variáveis 
apresentam crescimento conjunto. 
 
 
5.4 Análise da inter-relação entre as resistências à tração medidas 
no ensaio de compressão diametral com as outras variáveis obtidas 
 
 Nesta análise objetivam-se relacionar as resistências à tração, 
medidas no ensaio de compressão diametral para os solos pesquisados, 
com as outras variáveis medidas em outros ensaios. O enfoque principal 
agora era tentar realizar um dos objetivos principais do trabalho, por 
isso, cruzam-se as resistências à tração com os valores obtidos para o 
intercepto coesivo e expansões a procura de correlações, não obstante, 
cruza-se também, com os índices físicos, obtidos nos próprios corpos de 
prova do ensaio de tração. A resistência à tração foi obtida em amostras 
sob condições naturais e após submersão. Completa-se a análise 
comparando os valores obtidos com os de outras pesquisas.  
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Figura 139 – O intercepto coesivo horizontal em função da resistência à 
tração após a inundação. 
 
Figura 140 – O intercepto coesivo vertical em função da resistência à 
tração após a inundação. 
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Figura 141 – O intercepto coesivo horizontal em função da resistência à 
tração natural. 
 
Figura 142 – O intercepto coesivo vertical em função da resistência à 
tração natural. 
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A análise gráfica conjunta das Figuras 139, 140, 141, 142 
aponta que o intercepto coesivo vertical comporta-se mais influenciado 
pela resistência a tração do que o intercepto coesivo horizontal. 
Apesar do pequeno espaço amostral, a análise conjunta dos 
gráficos do intercepto coesivo em função da resistência a tração, expõe 
que existe a tendência de aumento do intercepto coesivo com o aumento 
da resistência à tração destes solos (Figuras 139, 140, 141 e 142).  
Observa-se que a aproximação de valores entre as variáveis, 





Figura 143 – Análise da diferença entre a resistência à tração nas 
condições naturais e a resistência à tração nas condições após inundação 
em função dos interceptos coesivos. 
 
A análise gráfica da Figura 143 revela uma tendência de 
aumento dos interceptos coesivos horizontais e verticais 
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concomitantemente com o aumento da diferença entre a resistência à 
tração natural e a resistência à tração após a inundação, variável 




Figura 144 – Análise das resistências à tração em função do índice de 
vazios dos valores obtidos neste trabalho, conjuntamente com outras 
pesquisas. 
 
Na Figura 144, comparam-se graficamente os valores obtidos 
na pesquisa com valores obtidos por outros pesquisadores. Neste gráfico 
observam-se a formação de famílias de curvas que podem indicar 
 192 
dependências e correlações entre os dados comparados, relações estas 
que poderiam melhorar com o aumento do espaço amostral. Os valores 
de resistência à tração (2 a 28 kPa)  obtida são comparativamente 
maiores do que valores publicados por outros pesquisadores, apesar do 
índice de vazios ser significativamente maior (0,5-1,6).  
A tendência verificada é a mesma, ou seja, a resistência a tração 









Figura 146 – Análise das resistências à tração em função das expansões 
verticais. 
 
. Figura 147 – Análise da diferença entre a resistência á tração natural e 
após a inundação em função das expansões.  
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Da análise conjunta das resistências à tração em função das 
expansões (Figuras 145 e 146), observa-se não haver fortes relações 
entre as variáveis. Pode-se observar que existe uma leve tendência da 
resistência à tração diminuir enquanto as expansões horizontais 
aumentam (Figura 145). 
A análise da diferença entre a resistência à tração natural e 
inundada (Figura 147) revela haver tendência em aumento desta 
diferença em quanto às expansões diminuem. 
 
 
5.5 Análise da inter-relação entre as variações volumétricas de 
expansão dos solos e as outras variáveis medidas 
 
 Nesta análise buscam-se correlações entre as variações 
volumétricas de expansão, obtidas através do ensaio de expansão não 
normalizado, e as outras variáveis obtidas na pesquisa. Os índices 
físicos utilizados aqui foram determinados nos corpos de prova 
moldados para o próprio ensaio de expansão. Os corpos de prova 
inicialmente estavam nas condições naturais e estruturadas, 
posteriormente para a realização do ensaio, foram submetidas à 
submersão em água. Ensaiaram-se também algumas amostras 
desestruturadas, a fim de estabelecer comparações de grandezas. 
 
Figura 148 – Análise das expansões nas direções horizontal e vertical 
obtidas para os solos estruturados. 
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Figura 149 – Análise das variações de tempo para obtenção das 
expansões nos planos vertical e horizontal (estruturadas). 
 
Da análise conjunta entre as expansões estruturadas (Figura 
148), pode-se observar que existe uma tendência das expansões 
horizontais serem maiores do que as expansões verticais. As expansões 
horizontais também são as que mais tempo demoram, para alcançar a 
expansão máxima e estabilizar (Figura 149). 
O fato das expansões serem menores na direção vertical, que é a 
direção que tem maior valor de intercepto coesivo, é relevante, e dá 
indícios de uma suposição admissível de que a estruturação dos solos é 
maior na direção vertical, o que prova que as cimentações exercem 
forças contrárias importantes contra as expansões. 
Em breve conjetura, tentar-se-á formar algumas hipóteses para estas 
evidências acima expostas.  
Levando-se em conta a coletânea de fotos ao longo do trabalho 
(Capitulo 3), pode-se observar que a encosta antes do deslizamento 
mostrava-se ter mais massa confinante na direção vertical do que na 
horizontal, ou seja, o talude era mais alto do que largo, 
conseqüentemente, deduz-se que na direção vertical a coesão tenha 
permanecido mais protegida do intemperismo e mais preservada devido 
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às tensões confinantes durante sua história geológica. O deslizamento, 
por sua vez, deslocou mais massa horizontal do que vertical fato que 
também pode ser observado na coletânea de fotos ao longo do trabalho. 
Sendo assim, pode-se partir do pressuposto de que esta condição de 
confinamento e rigidez prevaleceu também depois do deslizamento, 
obviamente com outra geometria. Por estas razões, ainda se mantiveram 
mais preservadas as propriedades intrínsecas do solo na direção vertical, 
assim proporcionando nesta direção valores maiores de estruturação.  
Levando-se em conta as evidências, poder-se-ia dizer que os solos 
em estudo apesar do aspecto táctil-visual heterogêneo apresentam-se 



































As principais conclusões dessa pesquisa para estes solos 
seguem agrupadas em famílias conforme a variável de interesse. 
 
6.1 - Sobre a caracterização, amostragem, curvas tensão-
deformação e ensaios em geral pode-se dizer: 
 
 6.1.1 – Um total de 27 amostras indeformadas de solos residuais 
foi obtido em campo, na região da Grande Florianópolis. Os valores de 
índice de plasticidade variaram na faixa de 0 a 54%. Os solos possuem 
teor de materiais com granulometria fina bem expressiva (1,2% a 45%) 
e índice de vazios relativamente elevados, na faixa de 0,8 a 1,7; 
 6.1.2 – Do total de 27 amostras apenas 6 não desagregaram 
quando submetidas à inundação. Para essas foi realizado o ensaio de 
compressão diametral para a determinação da resistência a tração entre 
partículas; 
 6.1.3 – Durante a realização do ensaio de Perda de Massa por 
Imersão não houve meio termo, ou as amostras desagregavam por total 
ou mantinham o arcabouço sólido intacto após imersão; 
 6.1.4 – Foram identificados alguns fatores que alteram e 
minimizam as cimentações entre as partículas como: 
 - O desconfinamento e o alívio das tensões confinantes que 
 provocam ciclos de expansão-contração in situ; 
 - Os efeitos da amostragem e a sensibilidade das cimentações; 
 - Os efeitos de desintegração e alteração físico-químicos do 
 intemperismo acabam por alterar e remover as cimentações; 
 6.1.5 – O grau de saturação natural aumenta conjuntamente com 
o teor de umidade natural; 
 6.1.6 – O índice de vazios natural diminui enquanto o peso 
específico natural aumenta; 
 A interpretação gráfica das curvas tensão-deformação (Figura 
100, Pág. 156) mostra que os solos A1 e A18, independentemente do 
estágio e da direção de cisalhamento, possuem a tendência inicial de 
comportamento frágil, rígido e linear, e que com o aumento das tensões 
cisalhantes, alcançam a resistência de pico, fragilizando-se, iniciando a 
quebra gradual das cimentações. Neste instante forma-se a tensão de 
cedência e as deformações já alcançaram valores em torno de 2%, 
ocorrendo conjuntamente uma tendência à expansão. Com a quebra 
gradual das cimentações ocorre a plastificação do material. A resistência 
 198 
ao cisalhamento que era governada até então pelas cimentações, 
transfere seu domínio gradualmente para o ângulo de atrito interno até o 
estado residual. Pode-se classificar tais solos como do grupo 1 na 
classificação de Schmertmann e Osterberg (1960) e do grupo 3 de Coop 
e Atkinson (1993).  
 Os outros solos submetidos ao cisalhamento na pesquisa (A2, 
A11, A20, A21, A22) diferem deste comportamento exposto, exibem 
comportamento mais dúctil, e parecem pertencer a grupos 
intermediários, entre bonding-dominated e fabric-dominated.  
Por isso conclui-se que os solos A1 e A18, são os que mais possuem 
contribuição da estruturação por cimentações entre partículas na 
resistência ao cisalhamento e podem ser denominados de bonding-
dominated soils. 
 
6.2 - Sobre o intercepto coesivo: 
  
 6.2.1 – Da análise dos dados da pesquisa, observa-se existirem 
fortes indícios de que o intercepto coesivo tenha comportamento 
anisotrópico, sendo que, sua variação foi de 4,48 a 20,87 kPa (Figura 
126); 
 6.2.2 – O intercepto coesivo vertical apresenta-se levemente 
maior do que o horizontal (Figura 126); 
 6.2.3 - Houve diminuição do intercepto coesivo vertical com o 
aumento das expansões estruturadas (Figuras 128 e 130). Por outro lado, 
a análise gráfica aponta não haver dependência entre o intercepto 
coesivo horizontal e as expansões estruturadas (Figuras 127 e 129); 
 6.2.4 – Observam-se aumentos da coesão com o aumento do teor 
de umidade natural (figura 131); 
 6.2.5 – Ao contrário do esperado ocorre, uma tendência de 
aumento da coesão com o aumento do índice de vazios natural 
(Fig.132), igualmente também com o grau de saturação natural 
(Fig.133); 
 6.2.6 – Os limites de Atterberg mostram pouca relação com o 
intercepto coesivo, entretanto, observa-se uma leve relação inversa entre 







6.3 – Quanto ao comportamento do ângulo de atrito interno 
observou-se: 
 
 6.3.1. - Os dados da pesquisa indicam existir um comportamento 
isotrópico, sendo que, sua variação foi de 26,6 a 41,6º (Figura 136); 
 6.3.2. - O índice de vazios cresce enquanto o ângulo de atrito 
diminui (Fig.137), por outro lado, a fração areia aumenta conjuntamente 
com o ângulo de atrito (Fig.138). 
 
6.4 - A resistência à tração demonstrou: 
 
 6.4.1- O intercepto coesivo vertical mostra ter maior afinidade 
com a resistência à tração vertical do que com a horizontal (Figuras 139, 
140, 141 e 142); 
 6.4.2 - Existe uma tendência de aumento do intercepto coesivo 
com o aumento da resistência à tração (Figuras 139, 140, 141 e 142); 
 6.4.3 – A interpretação gráfica revela uma tendência de aumento 
dos interceptos coesivos, com o aumento da diferença entre a resistência 
a tração natural e a resistência a tração após a inundação (Fig.143), 
enquanto que, por outro lado, esta diferença parece diminuir enquanto as 
expansões aumentam (Fig.147); 
 6.4.4 – Os valores de resistência a tração variaram entre 2 e 28 
kPa, e são relativamente maiores do que valores publicados por outros 
pesquisadores, apesar do índice de vazios ser significativamente maior. 
A tendência verificada é da resistência à tração diminuir com o aumento 
do índice de vazios (Figura 144); 
 6.4.5. – A análise conjunta das resistências à tração em função 
das expansões (Figuras 145 e 146), aponta não haver fortes relações 
entre as variáveis, existindo apenas uma leve tendência da resistência à 
tração diminuir enquanto as expansões horizontais aumentam (Figura 
145).  
 
6.5 – Sobre as expansões: 
 
 6.5.1 – A faixa de valores de expansão estruturada é baixa 
variando de 0,0037% à 0,65%. As expansões estruturadas horizontais 
apresentam-se maiores do que as expansões verticais, sendo que as 
expansões horizontais são as que mais tempo demoram, para atingir a 
expansão máxima e estabilizar, estas variaram de 200s a 1200s (Figuras 
148 e 149); 
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 6.5.2 – As expansões estruturadas, que variaram na faixa entre 
0,0037% a 0,65% são bem menores do que as expansões desestruturadas 
que variam na faixa de 0,33% a 6,70% (Figuras 80, 81, 82 e 83, Pag.137 
a 140); 
 6.5.3 – Talvez devido ao pequeno número de dados, não foi 
estabelecida uma relação clara entre o aumento da expansão e a 
diminuição da resistência à tração que justificasse, mesmo que 
parcialmente, a desagregação das amostras indeformadas. 
 
6.6 – Algumas observações de caráter geral: 
 
 6.6.1 - As observações demonstram existir indícios de que as 
cimentações entre partículas, portanto a estruturação são maiores na 
direção vertical do que na horizontal, e que a aproximação de valores 
entre as variáveis intercepto coesivo e resistência à tração está vinculada 
a preservação ou não das cimentações, sendo que as cimentações 
exercem forças significativas conta as expansões. Estas hipóteses estão 
fundamentadas nas seguintes observações: O fato das expansões serem 
menores na direção vertical; A direção vertical possuir o maior valor de 
intercepto coesivo; O intercepto coesivo ter dependência e crescer 
enquanto as expansões estruturadas diminuem; Existir uma tendência de 
aumento do intercepto coesivo com o aumento da resistência à tração. 
 6.6.2 – Levando-se em conta as evidências, poder-se-ia dizer que 
os solos em estudo apesar do aspecto táctil-visual heterogêneo 
apresentam-se com comportamento bem mais isotrópico do que o 
esperado. 
 6.6.3 – Problemas práticos encontrados em taludes constituídos 
pelos solos pesquisados, como as instabilidades, escorregamentos e 
susceptibilidade a erosão, são em sua grande maioria causados pela 
instabilidade do arcabouço sólido destes solos na presença da água. Este 
processo é muitas vezes facilitado pelo corte inadequado do talude 
natural e pela falta de sistema de drenagem adequado. 
 6.6.4 - Na prática de projetos que envolvam solos naturalmente 
estruturados, a utilização do ensaio de compressão diametral é uma 








7 SUGESTÕES PARA TRABALHOS FUTUROS 
 
 
A fim de ampliar os conhecimentos destes tipos de solos e dar 
prosseguimento a esta pesquisa, sugere-se os seguintes estudos 
posteriores: 
 
 - Desenvolver mais pesquisas comparativas utilizando o ensaio de 
compressão diametral (Brazilian Test); 
- Melhorias e estudos de aplicabilidade dos ensaios de 
caracterização, de forma que estes se tornem mais representativos para 
os solos residuais e estruturados; 
- Avaliar o conceito de partícula unitária indestrutível e 
incompressível de Terzaghi, e sua validade, como um todo, para os 
solos residuais; 
 - Estudos a fim de normalizar os ensaios sugeridos de perda de 
massa por imersão em água e expansão dos solos na presença de água, 
visando aplicabilidade aos solos residuais estruturados não 
reconstituídos; 
  - Medir a tensão de expansão provocada pelos solos durante a 
imersão em água; 
 - Medir os módulos de deformabilidade destes solos utilizando o 
ensaio de compressão diametral, medindo concomitantemente pequenas 
deformações nas condições submersas; 
  - Medir a sucção destes solos, utilizando, por exemplo, a técnica 
do papel filtro Whatman número 42; 
 - Avaliar os efeitos da perda de água e alterações no teor de 
umidade destes solos, depois da amostragem e durante a permanência na 
câmara úmida, comparando estes dados também com as variações de 
temperatura, umidade e pressão atmosféricas diárias durante o período 
de permanência; 
 - Estudar as curvas de tensões-deformações destes solos 
comparando estados estruturados e desestruturados, utilizando o ensaio 
triaxial drenado, ou outro equipamento com alta tecnologia, também 
estudando os pontos de quebra das cimentações e as tensões de 
cedência, determinando os parâmetros de deformabilidade, conforme 
recomendado por Maccarini (1988); 
 - Viabilizar uma comparação entre um solo estruturado 
artificialmente como elaborou Maccarini (1988) e o solo A1 e A18, que 
possuem fortes cimentações, e tentar estabelecer relações entre o 
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comportamento destes solos e as classificações de Schmertmann  e 
Osterberg (1960) e com os grupos de Coop e Atkinson (1996);  
- Examinar as relações mais profundamente entre a rocha mãe e 
os solos residuais produzidos por esta, assim como a determinação da 
denominação exata das rochas envolvidas na pesquisa, e também suas 
constituições mineralógicas, talvez tentando em laboratório produzir 
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